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Résumé : Ce travail a porté sur l’effet de la présence d’un fluide interstitielle sur le comportement des roches 
granulaires saturées dans la phase pré et post localisation. A partir d’essais de compression triaxiale et isotrope 
sur un grés de Fontainebleau d’une porosité de 20%, nous avons caractérisé à la fois le comportement en 
conditions drainés et non drainés de cette roche.  
Les résultats issus des essais isotropes ont mis en évidence l’influence de la  pression de confinement et de la 
surpression interstitielle sur les paramètres poroélastque de la roche. La notion de la contrainte effective de Biot 
ainsi que la détermination analytique du coefficient de Skempton sont discutées. En ce qui concerne les essais de 
compression triaxiale, une attention particulière a été portée sur l’évolution de la surpression interstitielle issue 
des essais non drainés et le phénomène de localisation dans les deux conditions de drainage (drainé/ non 
drainés). Nous sommes parvenus à montrer par exemple que le seuil de localisation ne semble pas être affecté 
par la condition de drainage. 
Le résultas des essais triaxiaux ainsi que la prédiction de la localisation des déformations sont bien reproduits à 
l’aide d’un modèle de comportement avec élasticité non-linéaire et plasticité couplée à l’endommagement 
L’étude de la localisation a été complétée par des observations microscopiques des bandes de cisaillement. 
L’analyse de la microstructure des bandes de cisaillement, par analyse d’images obtenues au microscope 
électronique à balayage, nous a permis d’étudier l’évolution de la porosité, de la surface spécifique et de la 
taille des grains à l’intérieur de ces bandes. En particulier, les changements de porosité et la structure des 
bandes en zones contractantes et/ou dilatantes sont discutés en fonction de la contrainte de confinement et le 
rôle de la surpression interstitielle est discuté. Nous présentons également une évaluation quantitative de 
l’évolution de la perméabilité en fonction des modifications de la microstructure en utilisant le modèle de Walsh 
et Brace (1984). 
Ce document se termine par une étude consacrée à l’étude de bande de cisaillement à grande échelle que 
constituent les failles, ou une analogie est observée entre la structure des bandes de cisaillement dans les 
granulaire obtenues sur le grès de Fontainebleau et la structure des zones de failles. Les travaux présentés ici 
s’inscrivent dans le cadre de notre participation au projet européen DGLAB-CORINTH sur les risques sismique 
dans le Golfe de Corinth. 
 
Mots-clés: grès, poromécanique, comportement non drainé, élasticité non linéaire, plasticité, bande de 
cisaillement, porosité, perméabilité, analyse d’images,  
 
Abstract: This work concerns the effect of pore fluid on the behaviour of the saturated granular rock in the pre 
and post localization regime. The hydromechanical behaviour of Fontainebleau sandstone is studied on the basis 
of isotropic and triaxial compression tests in drained and undrained conditions on water saturated samples. The 
effect of the evolution of the rock compressibility with the applied stress on the poromechanical parameters is 
shown. On the basis of micro-mechanical considerations, a new expression for the Skempton coefficient B is 
proposed as a function of the porosity, the drained bulk compressibility and the grain and fluid compressibility. 
The relation between rock deformation and pore-pressure evolution in undrained deviatoric tests is analysed. An 
elasto-plastic constitutive model with stress-dependent elasticity and damage is proposed to describe the 
behaviour of the rock and is validated through back analysis of drained and undrained tests. 
Detailed analysis of shear band formation and shear band microstructure formed in drained and undrained 
triaxial tests on Fontainebleau sandstone is presented. It is shown that under globally undrained conditions, 
local fluid exchanges inside the sample occur at shear banding resulting into heterogeneous damage pattern 
along the shear band. At high confinement, pore pressure generation inside the band locally leads to fluidisation 
of the crushed material which results into the formation of interconnected channels in the heart of the band. 
Image processing analysis is used for evaluation of porosity inside the shear band and estimation of the 
permeability is performed using the Walsh and Brace [1984] model. It is shown that, porosity increase as 
observed in the band at low confining pressure and porosity decrease as observed at high confining pressure are 
both accompanied by a reduction of permeability inside the shear band due to the increase of tortuosity and 
specific surface. However, this permeability reduction is much more important at high confining pressure and 
can reach values three orders of magnitude smaller than the permeability of the intact material. 
The final part of the document is devoted to a study of large scale shear band, which constitutes a geological 
fault. An analogy could be observed between the microstructure of shear bands as observed in Fontainebleau 
sandstone samples and the structure of the fault zone . The work presented have been developped within the 
frame of our participation in DGLAB-CORINTH European project on the seismic risks in the Gulf of Corinth. 
 
Keywords: Sandstone, poromechanics, undrained behaviour, non-linear elasticity, plasticity, shear-band, 
porosity, permeability, image analysis,  
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Pour l’étude des mécanismes de rupture en milieu rocheux saturé d’un fluide, il est important 
de s’intéresser au couplage hydromécanique dans le phénomène de localisation des 
déformations et au rôle des surpressions interstitielles sur l’apparition de modes d’instabilité. 
Il est également important de comprendre le lien entre les phénomènes observés à l’échelle 
microscopique (microfissuration, modification de la structure granulaire) et l’évolution des 
propriétés macroscopiques d’un milieu rocheux (résistance, porosité, perméabilité). Le travail 
présenté ici, à la fois expérimental et théorique, a pour but d’explorer l’influence de la 
présence d’un fluide interstitiel sur le comportement des roches granulaires saturées dans la 
phase pré et post localisation. Cette étude s’inscrit dans la continuité de la thèse d’El Bied 
(2000) qui avait étudié les mécanismes de localisation et de radoucissement sur des 
échantillons du grès de Fontainebleau sec.  
La présente étude comporte cinq chapitres : 
Le premier chapitre présente une brève synthèse bibliographique sur les couplages 
hydromécaniques dans les roches granulaires saturées ainsi que les différentes méthodes 
d’estimation de la perméabilité en fonction des paramètres de microstructure des milieux 
poreux  tels que la porosité, la surface spécifique, le facteur de forme et la tortuosité. 
Le deuxième chapitre présente le dispositif expérimental mis en œuvre ainsi que les résultats 
d’essais de compression isotrope et déviatorique en conditions drainées et non-drainées 
réalisés sur le grès de Fontainebleau.  L’acquisition d’une nouvelle cellule triaxiale haute- 
pression et le développement d’un système de mesure, d’acquisition et de contrôle pour les 
déformations, les contraintes et la pression interstitielle ont permis de mettre en œuvre un 
dispositif expérimental performant pour l’étude des couplages hydromécaniques à forte 
contrainte.  Les essais de compression isotrope ont mis en évidence l’influence de la pression 
de confinement sur les paramètres poro-élastiques de la roche. La détermination analytique et 
expérimentale du coefficient de Skempton B est discutée en détails. Les essais de 
compression déviatorique à différentes pressions de confinement, en conditions drainées ou 
non-drainées, ont mis en évidence l’influence de la pression de confinement et des conditions 
de drainage sur l’évolution de la pression interstitielle, de l’endommagement et sur le 
phénomène de localisation.  
Introduction générale 
2 
Dans le troisième chapitre nous avons abordé la modélisation du comportement du grès de 
Fontainebleau ; le caractère frottant et cohésif des roches granulaires est modélisé dans le 
cadre de la théorie de l’élastoplasticité. La dépendance en pression des paramètres 
élastoplastiques du grès de Fontainebleau est prise en compte. La dégradation du matériau 
sous sollicitation mécanique croissante est mise en évidence, l’évolution de cet 
endommagement progressif est quantifiée à l’aide d’essais comprenant des cycles de 
déchargement – rechargement. En conséquence un modèle de comportement élastique non – 
linéaire (dépendance des modules élastiques par rapport aux contraintes) avec 
endommagement et critère de plasticité non–linéaire (dépendance des paramètres de 
frottement et de dilatance en fonction des contraintes), est développé. Ce modèle est étalonné 
sur les données expérimentales puis validé quant à sa capacité à simuler correctement les 
courbes efforts – déformations expérimentales. L’étude de l’apparition d’un mode de 
bifurcation localisé dans le grès de Fontainebleau (formation de bandes de cisaillement) est 
abordée dans la fin de ce chapitre. Les résultats obtenus (inclinaison des bandes de 
cisaillement) à partir du modèle élastoplastique sont comparés avec les résultats 
expérimentaux. 
Le chapitre quatre est consacré à l’étude de l’évolution de la microstructure des bandes de 
cisaillement formées dans le grès de Fontainebleau à différentes contraintes de confinement 
pour différentes conditions de drainage. Ceci est réalisé à partir d’observations au microscopr 
électronique à balayage (MEB) et d’un logiciel d’analyse d’image. En particulier, les 
changements de porosité et la structuration des bandes en zones contractantes et/ou dilatantes 
sont discutés en fonction de la contrainte de confinement. Le rôle des surpressions 
interstitielles est étudié. Nous présentons également une évaluation quantitative de l’évolution 
de la perméabilité en fonction des modifications de la microstructure en utilisant un modèle 
empirique de perméabilité.  
Le chapitre cinq est consacré à l’étude de bandes de cisaillement à grande échelle que 
constituent les failles. Une analogie est observée entre la structuration des bandes de 
cisaillement dans les roches granulaires obtenues en laboratoire et la structure des zones de 
faille. Les travaux présentés ici s’inscrivent dans le cadre de notre participation au projet 
européen DGLAB – CORINTH sur les risques sismiques dans le Golfe de Corinthe. Nous 
présentons les résultats des essais de caractérisations mécaniques des matériaux rocheux 
prélevés dans la zone de la faille active d’Aigion à 760 m. Une attention particulière est portée 
à la présence d’un noyau argileux à l’intérieur de la faille et à l’effet de la température  sur le 
comportement volumique du matériau. On étudie en particulier les conditions pouvant 
conduire à un comportement contractant lors du chauffage du matériau (effondrement 
thermique). Un tel effondrement est susceptible d’engendrer une augmentation brutale de la 
pression interstitielle à l’intérieur de la faille et une instabilité globale sous cisaillement rapide 
comme c’est le cas lors d’un séisme. 
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Chapitre I 
Etude bibliographique sur le 
comportement hydromécanique des 
roches 
Dans de nombreux ouvrages réalisés en milieu rocheux, les phénomènes thermique, 
mécaniques et hydrauliques sont d’une grande importance. Ils doivent être pris en compte 
séparément ou de façon couplée. Le couplage entre ces phénomènes est activé de différentes 
manières, suivant les problèmes rencontrés dans chaque étude. 
Dans le cadre de cette étude bibliographique, nous allons nous intéresser uniquement au cas 
d’un couplage hydromécanique. Il traduit l’effet que peuvent engendrer les phénomènes 
mécaniques sur les paramètres hydrauliques d’un milieu poreux comme la perméabilité, et 
inversement, le rôle que peut jouer la présence d’un fluide sur le comportement mécanique de 
ce milieu.  
I.1. Définitions et concepts 
I.1.1. Description d'un milieu poreux saturé 
Un milieu poreux saturé est constitué d’une matrice solide et d’un espace poreux saturé par un 
fluide. D’un point de vue mécanique et dans une description continue à l’échelle 
macroscopique, un milieu poreux saturé peut être considéré comme la superposition de deux 
milieux continus en interaction. Un milieu représentant le fluide interstitiel et un autre 
représentant le squelette solide (figure I.1.-1). 






Figure I.1-1 :Milieu poreux considéré comme la superposition de deux milieux continus (Coussy 1991) 
 
La phase poreuse dans un échantillon de roche est constituée de pores et/ou de fissures pré-
existantes. Ces pores et ces fissures dans l’échantillon sont d’origine mécanique, thermique ou 
chimique liés à l’histoire de sa formation et/ou de sa transformation. L’espace poreux est 
généralement connecté, la présence d’espace poreux occlus non connecté représente 
généralement une proportion non significative de son volume total. L’espace poreux connecté 
est l’espace à travers lequel s’effectuent les échanges de fluides entre l’échantillon de roche et 
l’extérieur. Cet espace est souvent caractérisé par le paramètre de porosité qui représente le 
rapport du volume de l’espace interstitiel précédemment défini au volume total de 
l’échantillon. Il a été montré par plusieurs chercheurs que cette porosité peut avoir un effet 
majeur sur certaines propriétés de la roche telles que la perméabilité (Bourbie et Zinszner 
1985), la compressibilité (Walsh et Grosenbaugh 1979 ; Walsh 1993) voire même le mode de 
rupture (Joanne et al 1990). 
La phase solide d’un échantillon de roche peut varier de façon significative d’une roche à une 
autre par sa composition minéralogique et sa structure. Elle est constituée d’un assemblage de 
grains, souvent poly-cristallins, dont les contacts sont plus au moins colmatés après 
sédimentation par formation d’un ciment d’origines diverses. Cette phase solide est 
caractérisée par une cohésion forte, comparée aux sols, qui est assurée par des inter-
pénétrations entre les grains d’origine diagénétique ou par le ciment qui entoure les grains. 
Cette phase peut être caractérisée par sa composition minéralogique et par ses propriétés 
élastiques qu’on peut mesurer ou estimer sur la base de constantes élastiques de ses 
composants (Brace 1965)  
Sur le plan théorique, la première formulation générale d’un modèle de comportement pour 
un matériau poreux saturé a été présentée par Biot (1941), pour une analyse tridimensionnelle 
de la consolidation. 
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Rice et Cleary (1975) ont reformulé la théorie de Biot en exprimant la loi de comportement 
élastique linéaire en fonction d’autres paramètres qui sont bien connus en mécanique des sols 
et des roches tels que le coefficient de Skempton et le coefficient de Poisson non-drainé. Cette 
théorie, développée initialement pour un comportement élastique linéaire d’un matériau 
isotrope, a été généralisée plus tard aux milieux poro-élastiques anisotropes et au 
comportement visqueux. Plus récemment, Coussy (1991) a établi une théorie générale de la 
poroélastoplasticité pour des matériaux poreux saturés en introduisant les notions de 
contraintes effectives plastiques et de porosité plastique.  
I.1.2. Notion de contrainte effective 
Le rôle du fluide est le plus souvent considéré en utilisant le concept de contrainte effective 
'σ  développé par Karl Terzaghi en 1923 (Terzaghi 1936) dans le contexte de la théorie 
classique de consolidation uni-dimensionnelle des sols saturés. Cette contrainte effective est 
définie comme étant la seule variable de contrainte qui gouverne la réponse en contrainte et en 
déformation d’un matériau poreux, indépendamment de la valeur de la pression interstitielle.  
Ce concept s’exprime par la relation suivante : 
u−= σσ '  
où σ  est la contrainte totale et u  la pression interstitielle. Cette notion de contrainte effective 
repose sur les hypothèses suivantes : 
• Le milieu est saturé avec un seul fluide 
• Les grains constituant la matrice solide et le fluide saturant l’espace poreux sont 
incompressibles 
• L’écoulement du fluide à travers les pores est laminaire et obéit à la loi de 
Darcy. 
L’utilisation de ce concept, dans la détermination de la surface de rupture, a été validée dans 
le cas de plusieurs roches par Robinson (1959), Handin et al (1963), Mesri et al (1976). Ils ont 
montré, expérimentalement, dans leur comparaison des surfaces de rupture entre des roches 
testées à secs et en présence d’un fluide, que cette hypothèse est valide si les roches poreuses 
sont saturées par un fluide déminéralisé avec un espace poreux suffisamment perméable pour 
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permettre une circulation libre et une distribution uniforme de la pression interstitielle du 
fluide de saturation.  
Cependant, nombreux sont les auteurs qui ont discuté la validité de cette notion dans la 
description du comportement des roches (Skempton 1960 ; Garg et Nur 1976 ; Verruijt 
1982 ;Lade et De Boer 1997 ; Boutéca et Guéguen 1999). Plusieurs cas où la notion de 
contrainte effective de Terzaghi n’est plus applicable ont été souligné. D’après Zimmerman et 
al (1986) la première raison pour laquelle cette notion peut ne pas s’appliquer dans le cas des 
roches est celle de l’hypothèse d’incompressibilité des grains de la matrice solide et du fluide 
interstitiel qui apparaît inadaptée pour décrire correctement le comportement de la plupart des 
roches. 
En effet, des résultats expérimentaux et des études théoriques ont suggéré que cette contrainte 
effective doit être écrite comme une différence entre la contrainte totale et une fraction de la 
pression interstitielle : 
uασσ −='   (I-1) 
avec un coefficient α  constant inférieur ou égale à 1. 
Lade et De Boer (1997) ont résumé les différentes expressions du coefficient α  trouvées dans 
la littérature, parmi lesquelles on trouve celle donnée par Biot valable pour le domaine des 
déformations quasi linéaire dans les roches. 
sK
Kb −== 1α   (I-2) 
ou b est le coefficient de Biot, K module de compressibilité de la matrice rocheuse et Ks 
module de compressibilité des grains solides 
Les travaux Garg et Nur (1976), sur des échantillons de roches artificielles et naturelles, ont 
montré qu'il était nécessaire d’avoir deux lois de contrainte effective : 
Une pour d’écrire la réponse en contrainte-déformation, où ils ont trouvé que la loi de 
contrainte effective conventionnelle surestime l’effet que peut avoir la pression du fluide sur 
la réponse en contrainte-déformation 
Une autre pour délimiter la surface de rupture du matériau, où ils ont trouvé que la notion de 
Terzaghi est appropriée. 
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Un résultat similaire a été trouvé par Gutkiewicz (1998) qui a montré expérimentalement la 
nécessité d’avoir deux lois de contrainte effective pour caractériser le comportement des 
roches. 
Il s’avère donc nécessaire de clarifier ce concept de contrainte effective dans le cas des roches 
et d’examiner son domaine d’application dans le cadre de notre étude du comportement 
hydromécanique du grès de Fontainebleau. 
I.2. Influence de la présence d’un fluide interstitiel 
sur le comportement des roches  
L’effet de la présence d’un fluide de saturation sur le comportement des roches a été étudié, 
dans un premier temps, sur la base d’essais triaxiaux drainés. Les travaux expérimentaux 
réalisés sur les roches, dans le cas d'un essai drainé où la pression interstitielle et la pression 
de confinement sont maintenues constantes durant tout l'essai, ont donné des résultats 
qualitativement cohérents avec ceux déjà connus pour les sols (Robinson 1959, Handin et al 
1963, Boozer et al 1963, Lane 1969,Cornet 1977, …). 
Mais la pratique des essais drainés est loin d’être suffisante pour comprendre ce qui peut 
arriver dans la réalité où la pression du fluide de saturation varie pendant la déformation 
comme c’est le cas dans un essai non-drainé. Peu de travaux expérimentaux ont été consacrés 
à l’étude de l’effet que peut avoir la variation de pression interstitielle, en condition d’essai 
non-drainé, sur le comportement des roches durant la phase de déformation et à la rupture. 
Dans ce cadre, on peut citer les travaux de Merritt et Aldrich (1969), Mesri et al (1976), 
Dropek et Johnson (1978) et plus récemment les travaux de Tien et al (1988), Streiger et 
Leung (1991), Fredrich et al 1995, Fabre et Gustkiewicz (1997), Gustkiewicz (1998), 
Archambault et al (1999), Boutéca et Guéguen 1999. Ce manque de pratique des essais non-
drainés est dû aux nombreuses difficultés rencontrées dans la réalisation de tels essais. 
Dans ce paragraphe, nous allons nous intéresser à l’étude de l’aspect particulier du rôle du 
fluide sur la résistance et la rupture dans les roches, à la réponse de la pression interstitielle en 
condition d’essai non-drainé et à l’effet que peut avoir la compressibilité de la roche sur 
l’évolution de cette pression d’un point de vue expérimental et théorique en se basant sur la 
théorie poro-élastique. 
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I.2.1. Influence de la présence d’un fluide sur la 
résistance mécanique et la rupture des roches 
Robinson 1959 et Handin et al 1963, à partir d’essais drainés sur une grande variété de roches, 
ont montré que les importantes propriétés mécaniques, telles que la résistance ultime ou la 
ductilité, en présence d’un fluide interstitiel sont fonction de la contrainte effective de 
Terzaghi. Comme nous pouvons le voir dans la figure I.2-1, le module de déformation et le 
maximum de la contrainte déviatorique sont essentiellement les mêmes pour les essais 
sollicités à la même contrainte de confinement effectif et augmentent avec celle-ci.  
Concernant l’influence que peut avoir la présence d’un fluide sur la résistance des roches, par 
rapport aux essais sur des roches secs, des travaux conduits, avec l’eau comme fluide de 
saturation, ont montré que la résistance dans certaines roches est affaiblie par sa présence 
(Boozer et al 1963 ; Merritt et al 1969 ; Bésuelle 1999 ; Baud et al 2000 ; Masuda 2001). Ils 
ont expliqué que cette différence est due à l’interaction physico-chimique que peut avoir l’eau 
sur la matrice rocheuse, dans le cas d’une présence de particules argileuses (Serdange et 
Bouzer 1961 (cite par Merritt et al 1969)) ou à cause du processus altération des silicates qui 
affaibli la cimentation entre les grains. Cette différence a été aussi expliquée par le 
phénomène de diminution de la surface d’énergie libre, résultant de la forte adsorption de 
l’eau sur la surface de la roche. Une perte d’énergie qui conduit à une réduction de la 
résistance à la propagation des fissures entraînant une diminution de la résistance à la rupture 
de ce matériau.  
L’interaction physico – chimique que peut avoir le fluide de saturation sur la matrice rocheuse 
a été aussi observée dans le cas de fluides de compositions chimiques différentes de celles de 
l’eau. Boozer et al (1963), ont présenté les résultats d’essais de compression triaxiale réalisés 
sur plusieurs échantillons de roches saturés avec différents types de fluides (eau, acide 
oléique). En plus de l’effet prédominant de ces fluides sur la résistance ultime, ils ont observé 
que dans certains cas le mode de rupture du calcaire d’Indiana passe de ductile, quand 
l’échantillon est saturé avec un fluide inerte, à fragile quand ce calcaire est saturé avec l’acide 
oléique. Dans les essais triaxiaux conduits par Sulem et al (1995) et Papamichos et al (2000), 
sur des  échantillons de grès rouges de Wildmoor saturé à l’huile de pétrole et à la saumure 
KCl, les auteurs ont trouvé que la résistance mécanique de ce matériau n’est pas vraiment 
affectée par la saturation à l’huile de pétrole, mais ils ont observé que la cohésion et la 
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résistance du matériau saturé au KCl diminue sensiblement, ce qui est dû à la fragilisation des 
liens de smectite présente dans la structure du grès de Wildmoor en présence de saumure. 
Compte tenu de ces différentes observations, il apparaît nécessaire de bien connaître la 
composition minéralogique de la roche ainsi que la nature chimique de fluide de saturation 
afin de tenir compte de l’interaction qui peut se produire entre eux dans l’étude de son 













Figure I.2-1 : Courbes contraintes- déformations d’essais drainés à différente pression de confinement et pression 
interstitielle (d’après Marritt et Aldrich 1969) 
I.2.2. Réponse de la pression interstitielle sous 
chargement mécanique en condition d’essai non-
drainé 
Contrairement à un essai drainé, la pression interstitielle dans un essai non-drainé n'est pas 
imposée. Cet essai est conduit avec une pression de confinement 3σ  constante et une valeur 
initiale de pression interstitielle 0u  qui dépend de l'état de consolidation initial souhaité. Dans 
l’essai non drainé, l'eau est emprisonnée à l'intérieur de l'espace poreux de l'échantillon où il 
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est supposé se déplacer librement à l'intérieur de l'échantillon mais pas à l'extérieur. La 
variation de la pression interstitielle est exprimée comme la différence entre la pression iu  
induite à différents paliers de chargement et la pression interstitielle initiale 0u . La procédure 
de réalisation des essais non-drainés dans le cas d'échantillons de roche est similaire à celle 
utilisé en mécanique des sols avec certaines adaptions de l'instrumentation pour une meilleure 
précision des mesures (voir Chapitre II). La procédure de réalisation de ces essais et les 
différents développements adaptés, tels que la procédure de saturation des échantillons de 
faible porosité ou l’utilisation de micro capteur de proximité pour la mesure de la pression 
interstitielle, afin d’éviter l’imprécision dans sa lecture, ont été présentés dans la littérature par 
de nombreux auteurs (voir Heck 1965, Dropek et Johnson 1978, Charlez 1991, Streiger et 
Leung 1991, Fredrich et al 1995). 
a) Evolution de la pression interstitielle dans un chemin de contrainte 
déviatorique 
Dans le but d'étudier l'influence que peut avoir l'évolution de la pression interstitielle sur le 
comportement des roches dans un essai de compression triaxiale, Byerlee et Brace (cité par 
Lane 1969) ont proposé un nouveau concept de rupture des roches intactes similaire à celui de 
Bieniawski où ils ont rajouté le facteur de pression interstitielle. La pression interstitielle 
augmente quand la déformation volumique de la roche est contractante et elle diminue quand 
celle-ci devient dilatante. Lane (1969) a observé, dans ces essais triaxiaux non drainés avec 
mesure de la variation de la pression interstitielle (figure I.2-2), que cette pression atteint son 
maximum quand l'échantillon est comprimé à son maximum et qu’elle devient inférieure à la 
contre pression initiale, quand celui-ci est dilaté au-delà de son volume initial.  
Les travaux de Meritt et Aldrich (1969) sur le grès de Berea, publiés par la suite, ont montré 
que le pic de résistance est contrôlé par la contrainte de confinement effective à la rupture, et 
que le maximum de la pression interstitielle est fonction de la contrainte de confinement 
effective initiale. Ces observations ont été confirmé plus tard par Dropek et al (1978) et 


















Figure I.2-2 : Réponse contraintes – déformations d’un échantillon testé en condition non drainée (Lane 1969) 
 
Dans la série d'essais de compression triaxiale non-drainés en chargement monotone et 
cyclique effectués par Tien et al (1988), on peut observer dans le cas d'essais monotones que 
la variation de la pression interstitielle atteint le même état résiduel dans toutes les courbes 
( 1σ−iu ) (figure I.2-3). Cet état résiduel correspond à une valeur de pression négative égale à 
0,8 MPa dans tous les essais effectués à différentes pressions de confinement. Ils ont expliqué 
que cette pression est la somme de la contre pression initiale 0,7 MPa et de la pression 
atmosphérique égale à 0,1 MPa, et que l'eau a atteint un état de vaporisation à cause de la 
dilatance qui se produit. Ce phénomène de vaporisation du fluide interstitiel a été déjà observé 
dans le cas des sables denses testés sous les même conditions d'essai, il est connu sous le nom 
de phénomène de cavitation (voir Finno 1996; Davis 1997; Mokni et Desrues 1998 et Roger 
















Figure I.2-3 : résultats d’essais triaxiaux non drainés sur un grès – réponse en contrainte- déformation et en 
surpression interstitielle (Tien et al 1988) 
 
Plus récemment, les travaux de Archambault et al (1999) ont montré l'effet que peut avoir la 
variation de la pression interstitielle sur le chemin de contrainte dans le cas d’une roche testée 
en condition non drainée. Ils ont observé une déviation du chemin de contrainte non drainé 
dans le plan de contrainte (τ, P), par rapport au chemin drainé qui suit une trajectoire linéaire 
inclinée de 60° par rapport à l’horizontale, à cause de l'augmentation de la pression 
interstitielle du fait de la contractance. Cette déviation est faible comparée à celle qu’on peut 
observer dans le cas des sols ou des sables testés dans les mêmes conditions, ce qui peut 
s’expliquer par la faible compressibilité de la matrice rocheuse comparé à celle des sols. Ils 
ont observé que cette déviation continue jusqu'à atteindre la dilatance en un point proche de 
l'enveloppe de rupture de Mohr pour la suivre par la suite jusqu'à atteindre le pic de 
résistance, et finalement le chemin de contrainte ne tombe progressivement jusqu’à ce qu’il 
atteigne l’enveloppe du frottement résiduel (figure I.2-4 (a)). Les auteurs notent que les deux 
dernières phases correspondent à la diminution de la pression interstitielle qui débute par 
l’initialisation de la dilatance. 
Ces résultats leur ont permis de développer un modèle conceptuel d’évolution du chemin de 
contrainte sur la base de leurs observations. Ils ont représenté schématiquement l’évolution du 
chemin de contrainte dans un essai non-drainé dans le cas de comportement fragile et ductile, 
tel que cela est présenté sur la figure I.2-4 (b). 











                         (a)                                                                               (b) 
Figure I.2-4 : chemin de contrainte dans le cas d’essais de cisaillement triaxial non drainés  
(a) résultats d’essai – (b) modèle conceptuel (Archambault et al 1999) 
b) Evolution de la pression interstitielle dans un chemin de contrainte 
isotrope 
Plusieurs auteurs se sont intéressés à la réponse volumique des roches en présence d’un fluide 
interstitiel suivant un chemin de contrainte hydrostatique (Goodman et Ohnishi 1972, Mesri et 
al 1976, Zheng 1993, Berge 1993, Fredrich et al 1995, Fabre et Gustkiewicz 1997, Boutéca et 
Guéguen 1999). Dans des conditions d’essais non-drainés, la réponse de la pression 
interstitielle est caractérisée par le coefficient B de Skempton (1954) qui définit l'évolution de 
la pression interstitielle en fonction de la contrainte moyenne hydrostatique appliquée. 
3σ∆
∆= uB   (I-3) 
Ce coefficient représente un des paramètres de la théorie poroélastique et sa mesure peut être 
utilisée dans l’estimation des paramètres poroélastiques tel que le coefficient de Biot, ou dans 
l’étude de certains problèmes géotechniques tels que la prédiction de la subsidence au-dessus 
des réservoirs en production ou la stabilité des puits. Peu de mesures précises de ce coefficient 
B, dans le cas des roches, existent dans la littérature à cause de la difficulté expérimentale 
associée à l’imprécision des mesures de la variation de la pression interstitielle.  
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En mécanique des sols, la valeur de B est égale à 1 dans le cas d’un échantillon parfaitement 









3σ   (I-4) 
où n est porosité, fC  la compressibilité du fluide de saturation et C  la compressibilité de la 
matrice du sol. En négligeant la compressibilité du fluide par rapport à celle de la matrice du 
sol dans le cas d’un sol parfaitement saturé, il a déduit que la valeur de B est pratiquement 
égale à 1. La confirmation expérimentale de ce résultat a été donnée dans le cas de plusieurs 
argiles et sables saturés. 
Dans le cas des roches, Mesri et al (1976) ont trouvé un coefficient B proche de l’unité à 
faible contrainte de confinement pour le granite de Barre, le marbre de Vermont, le calcaire de 
Salem et le grès de Berea ; ce coefficient décroît significativement à partir d’une contrainte 
moyenne effective de 11 MPa pour atteindre des valeurs constantes de l’ordre de 0.3 à 0.6 à 
forte pression effective de confinement. Un résultat semblable a été aussi trouvé par Dropek et 
al (1978) dans le cas du grès de Kayenta. Plus récemment, Fredrich et al (1995) ont réalisé 
des essais sur un grès de porosité comprise entre 20 et 30%. Ils ont utilisé des mesures locales 
de pression interstitielle au moyen d’un capteur de mesure interne. Les valeurs de B trouvées 
sont proches de l’unité à une contrainte de confinement effective voisine de zéro et atteint des 
valeurs de l’ordre de 0.55 à des contraintes de confinement effectives entre 10 et 50 MPa 
(figure I.2-5 (a)). Les résultats de la mesure de la déformation volumique, représentés sur la 
figure I.2-5 (b), expliquent ces faibles valeurs de B. Elles démontrent que la diminution de la 
valeur de B résulte directement de la diminution de la compressibilité volumique de la roche 
qui est due à la fermeture des fissures préexistantes et des micro-pores. Cela confirme les 
résultats précédemment trouvés par Mesri et al (1976) qui ont montré que la valeur de B 
diminue avec l’augmentation de la contrainte moyenne du fait de la diminution de la 
compressibilité de la matrice rocheuse. 
D’un point vu théorique, le coefficient B peut être déterminé au moyen des coefficients de 
compressibilité de la roche. Mais notons ici que la compressibilité des grains solides 
composant ce matériau ne peut être négligé suivant l’hypothèse faite dans la formule proposée 
par Skempton (eq.I-2). Bishop (1966, 1973) a étendu cette formule en incluant l’influence de 
ces paramètres dans la détermination du coefficient B 
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3σ   (I-5) 
Suivant cette approche théorique, et avec l’hypothèse d’une compressibilité des grains solides 
constante et d’un fluide linéairement compressible, Mesri et al (1976) et Fredrich et al (1995) 
ont trouvé des valeurs de B qui diminuent avec l’augmentation de la contrainte moyenne et 









   (a)      (b) 
Figure I.2-5 : Résultats d’essais de compression hydrostatique non drainé (Fredrich et al 1995) 
(A) Détermination expérimentale des coefficients poroélastiques linéaires 
isotropes 
Le comportement poroélastique linéaire isotrope dans le cas d’un chargement hydrostatique 
est totalement défini par la connaissance des quatre paramètres B, C, Cs et Cu. 
où : 
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σ   (I-7) 
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Cs : le coefficient de compressibilité des grains solides, il est mesuré au moyen d’un 
essai hydrostatique sans membrane sur une roche saturée par un seul fluide, et il est défini 












C 11   (I-8) 
La mesure expérimentale de ce dernier coefficient est très délicate, elle est souvent prise égal 
au coefficient de compressibilité de grains composant le matrice rocheuse quand celle-ci est 
monocristaline. 
La connaissance des paramètres B, C et Cu permet de déterminer le module de Biot M et le 
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1 22   (I-10) 
(B) Relations reliant le coefficient de Skempton B aux coefficients 
poroélastiques drainés et non drainés  
Plusieurs auteurs ont proposé une expression du coefficient B en fonction des caractéristiques 
des constituants de la roche (Bishop 1972 ; Dropek et al 1978 ; Detournay 1993 ; Berge et al 
1993 ; Fredrich et al 1995 ; Vardoulakis et Sulem 1995). Souvent, on trouve des expressions 
qui diffèrent d’un auteur à un autre. Cette différence est essentiellement due à l’utilisation de 
différentes hypothèses simplificatrices sur certains paramètres. 
Bishop (1972) a été le premier à avoir proposé une relation reliant la variation de la pression 
interstitielle au paramètre de compressibilité qui n’est pas limité seulement au cas des sols. Il 
a inclus dans sa formule l’influence que peut avoir la compressibilité des grains solides et en 
supposant que : 
- L’espace poreux est interconnecté. 
- La matière solide formant la matrice est élastique et isotrope. 
- Le fluide saturant est linéairement compressible. 
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- La distribution de l’espace poreux à l’intérieur de la matrice est statistiquement homogène 
Cette relation est de la forme : 
( ) ( )ssf CCCCnB −−+= 1
1  
Une expression plus complète, en fonction des caractéristiques de compressibilité de la roche, 
a été donnée par Detournay (1993). Dans cette expression l’auteur a tenu compte de 
l’approche micromécanique de la réponse pore-fluide-solide dans la définition des 
coefficients de compressibilité 





























B   (I-11) 
Avec Cs’ et Cs’’ deux coefficients de compressibilité de la matière solide définie à l’échelle 
micromécanique du matériau. 
Une approche similaire à celle-ci a été donnée par Vardoulakis et Sulem (1995). Dans leur 
définition de l’expression du coefficient B en fonction des paramètres de compressibilité de la 
roche, ils se sont basés dans leur approche micromécanique sur la définition de la contrainte 
intergranulaire donnée par Veruijt 1982. Il faut noter aussi que dans leur l’expression les deux 
auteurs tiennent compte de l'état de saturation de la roche dans la définition du coefficient de 
compressibilité du fluide de saturation  
( )CCB m+= 1
1   (I-12) 
avec ( ) fsm nCCnC +−= 1  et fff uSCC )1(0 ++=  
Avec  S : degré de saturation  et  Cf0 : compressibilité du fluide désaéré 
Cette approche micromécanique de la définition des caractéristiques de compressibilité de la 
matrice rocheuse est intéressante d’un point de vue théorique, mais la détermination 
expérimentale de ces paramètres n’est pas toujours facile. 
De toutes ces approches théoriques, il apparaît évident que des mesures directes et précises 
des différents coefficients de compressibilité de la roche vont nous permettre une bonne 
estimation du coefficient B qui caractérise l’évolution de la pression interstitielle. Les rares 
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estimations de la valeur de B en fonction des caractéristiques de compressibilité, qu’on peut 
trouver dans la littérature (Mesri et al 1976 ; Berge et al 1993 ; Fredrich et al 1995), ont 
montré un bon accord avec les valeurs expérimentales de mesures de pression interstitielle. Il 
est à noter aussi que la dépendance du coefficient B avec les paramètres de compressibilité 
nous renseigne sur l’impact qu’a la microstructure de la roche sur la valeur de B. 
I.3. Perméabilité des roches granulaires 
Les roches sédimentaires, constituées par des assemblages d’éléments plus au moins cimentés 
entre eux, sont souvent le lieu de  transferts de fluides, par exemple lors de la récupération du 
pétrole ou le stockage du gaz en nappes aquifères. 
Dans l’ingénierie pétrolière, la perméabilité des roches réservoir est probablement le 
paramètre le plus critique dans l’estimation de la productivité. Généralement, ce paramètre est 
déterminé par des essais de laboratoire. Cependant, ce type d’essai n’est applicable que dans 
le cas d’un matériau sain, dans le cas d’un matériau endommagé l’estimation indirecte de la 
perméabilité devient absolument essentielle. Cette estimation reste toujours une tache difficile 
pour l’ingénieur, du fait que le coefficient de perméabilité peut être affecté par plusieurs 
facteurs dont certains sont liés à la microstructure de l’espace poreux et leur détermination en 
pratique est plutôt difficile. 
Parmi ces facteurs on peut citer : 
 la porosité du matériau 
 la dimension et la distribution des particules 
 la forme est l’orientation des particules 
 le degré de saturation (présence d’air ou d’un autre fluide) 
Dans ce contexte, de nombreux chercheurs ont tenté de définir des relations, souvent 
empiriques, pour la prédiction de la perméabilité à partir des différentes caractéristiques d'un 
milieu poreux (porosité, facteur de forme, surface spécifique). 
I.3.1. Détermination expérimentale de la perméabilité 
Le principe de mesure de perméabilité en laboratoire repose sur la loi de Darcy (1856). Il a 
établi expérimentalement, pour un écoulement unidimensionnel dans un sable homogène et 
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isotrope, que la vitesse de percolation de l’eau V est proportionnelle au gradient hydraulique 
l
hi ∆
∆=   (I-13) 
ikV  =   (I-14) 
k est la conductivité hydraulique du sol saturé. Elle a la dimension d’une vitesse et s’exprime 
donc en m/s. 
Cette loi qui a été établie initialement pour un écoulement d’eau dans un sable saturé, a été 
généralisée aux écoulements dans d’autres types de milieux poreux et avec différents type de 
fluides (pétrole, gaz, air,…), seuls ou en mélange. 
La conductivité hydraulique k  n’est pas une caractéristique intrinsèque du sol. Elle dépend 
des propriétés du milieu poreux ainsi que de la nature  du fluide de saturation. Elle s’exprime 
par l’équation suivante : 
µ
γ K
k w=   (I-15) 
où µ  est la viscosité dynamique du fluide, wγ  son poids volumique et K  la perméabilité 
intrinsèque. Cette perméabilité intrinsèque a la dimension d’une surface et on la trouve 
souvent exprimée en Darcy (1Darcy = 0.987.10-12 m²) 
En laboratoire, la perméabilité est souvent mesurée sur un échantillon cylindrique de section S 
et de hauteur l, le long duquel s’écoule un fluide sous l’effet d’un gradient de pression 
hydraulique (cas d’écoulement unidimensionnel). Dans l’hypothèse d’homogénéité de la 
vitesse de circulation du fluide à travers la section de l’échantillon et en tenant compte de la 





∆=   (I-16) 
où Q est le débit traversant la section S de l’échantillon et h∆  désigne le gradient de la charge 
hydraulique entre deux sections espacée de la distance l. La mesure de la perméabilité en 
laboratoire consiste donc à provoquer une percolation sous l’effet d’une charge hydraulique 
exercée sur une des sections de l’échantillon, et de mesurer ensuite le débit d’écoulement. 
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I.3.2. Méthode d'estimation de la perméabilité 
De nombreux efforts ont été consacrés à la recherche de relations entre perméabilité et 
paramètres représentatifs des milieux poreux tels que la porosité, la surface spécifique, le 
facteur forme et la tortuosité. Parmi les approximations les plus connues et le plus utilisées, 
on trouve celle donnée par Hazen (1911), plus adaptée pour les sables. 
2
10Cdk =   (I-17) 
Dans laquelle 10d  représente la dimension de particule des passants à 10% dans la courbe 
granulométrique et C est un coefficient qui varie entre 0.004 et 0.012 avec une moyenne 
proche de 0.01. Cette approche constitue une bonne approximation dans le cas des sables 
propres de dimension efficace 10d  comprise entre 0.1 et 3 mm. Cette forme simple 
d’approche de perméabilité  a été utilisée par Papamichos et al (1993) pour l’estimation de la 
réduction de la perméabilité dans les zones d’endommagement autour des parois des forages 
dans les roches granulaires. Ils ont montré que la réduction de la taille des grains, due à 
l’écrasement, cause une réduction importante de la perméabilité dans les roches. Ils 
expliquent que cette réduction de perméabilité dans la zone d’endommagement est 
essentiellement due à l’augmentation de la surface spécifique des pores, ce qui rejoint les 
résultats observés par Zoback et Byerlee (1976) dans le cas d’une étude expérimentale sur le 
sable d’Ottawa sollicité à forte pression. 
Il faut noter qu’une augmentation de la surface spécifique par la diminution de la taille des 
grains, n’entraîne pas forcément une diminution de la porosité. Car celle-ci doit être aussi 
reliée à la tortuosité et au facteur de forme de l’espace poreux. Pour cela, plusieurs modèles 
ont été proposés reliant la perméabilité aux propriétés géométriques du milieu poreux. Une de 
ces approches est celle de Kozeny (1927), modifiée par Carman en 1956. Elle est largement 
utilisée dans l’industrie pétrolière pour l’estimation de la productivité (Ioannidis et al 1996 ; 









k −=   (I-18)   
et comporte quatre paramètres : 
- n  porosité, 
- pS  surface spécifique par unité de volume des pores, 
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- K0 coefficient de forme qui tient compte de la forme des pores, 
- Kt coefficient de tortuosité qui est égale au rapport de la longueur effective 
traversée par le fluide sur la longueur de l’échantillon. 
Son application s’appuie sur plusieurs hypothèses : on ne prend en compte que la porosité 
connectée, la distribution spatiale des pores doit être aléatoire, la distribution des tailles des 
pores doit être uniforme et l’analogie avec un écoulement dans des tubes capillaires doit être 
valide (David 1991, cité par Larive 2002). Notons que la description des paramètres 
microstructuraux, ainsi que la porosité et la surface spécifique, peuvent être obtenus à partir 
de l’analyse d’images sur lames minces. 
Dans les travaux récents de Cerepi et al (2002), une version multilinéarisée du modèle de 
Kozeny- Carman est proposée, où les différents coefficients ont été reliés comme suit : 
( )ndScnbCak sKozenyCarman −+++= − 1logloglogloglog   (I-19) 
Ils ont montré, en comparant les valeurs de perméabilité mesurées aux valeurs calculées, que 
l’utilisation de cette nouvelle version, une fois calibrés les différents coefficients sur des 
résultats expérimentaux, donne une meilleure approximation de la perméabilité. 
Walsh et Brace (1984) ont proposé un autre modèle qui consiste en une simple représentation 
de la complexité de la phase poreuse de la roche par une seule conduite équivalente. Les 
expressions dérivées de l’équation de perméabilité du fluide et de l’expression du facteur de 









⎛=   (I-20) 
où vS  est la surface spécifique des pores par rapport au volume de l’échantillon, et b un 
facteur de forme qui est égale à 2 pour des tubes circulaire et 3 pour des fissures. Le facteur 





  (I-21) 
où 2τ  est la tortuosité, ρ  et fρ  sont respectivement la résistivité de la roche et du fluide de 
saturation. 
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Fredrich et al (1993) ont comparé, les résultats des perméabilités de quatre échantillons de 
grès de Fontainebleau de porosités différentes, déterminées suivant l’approche de Walsh et 
Brace, aux résultats trouvés expérimentalement. Ils ont trouvé que la perméabilité pour trois 
échantillons de porosité supérieure à 10%, est du même ordre que celle donnée par le modèle 
Walsh et Brace ; et elle concorde moins pour l’échantillon de 4% de porosité. Ils expliquent 
que ce résultat est dû à une différence fondamentale dans la géométrie de l’espace poreux  
observée à faible porosité. 
On trouve aussi des approches plus simples où les auteurs ont cherché des corrélations entre 
la perméabilité et des paramètres expérimentalement mesurables. Bourbie et Zinszner (1985) 
ont corrélé, sur la base de résultats expérimentaux d'un nombre considérable d'échantillons de 
grès de Fontainebleau, la perméabilité à la porosité par deux lois puissance. Ils ont trouvé un 
changement d'exposant de 3.05 à 7.33 quand la porosité est inférieure à 9%, ce résultat peut 
aussi s'expliquer par la différence qui peut exister entre la géométrie de l'espace poreux à 
faible et à forte porosité. David et al (2001) ont présenté deux approches d'évolution de la 
perméabilité avec la pression effective ou la porosité dans le cas d'un chargement 










α   (I-22) 
où γ est un paramètre de sensibilité à la pression qui varie entre 0.023MPa-1 pour une grande 
variété de matériaux granulaires incluant les grès de forte porosité, des sables sur-consolidés 
et des matériaux de failles. Cependant, de plus fortes valeurs de ce paramètre, entre 0.023 et 
0.11MPa-1, sont trouvées dans le cas de roches de faible porosité tel que les roches 
cristallines, grès fins et roches fracturées. Le deuxième paramètre α  est un paramètre de 
sensibilité à la porosité, il varie entre 1 et 25 et les fortes valeurs correspondent généralement 
à des roches de forte porosité.  
La perméabilité a été également estimée par des analyses statistiques de la microstructure de 
l'espace poreux (Ioannidis et al 1996; Liang et al 2000; Bekri et al 2000). Ioannidis et al 
(1996) ont estimé la perméabilité en la reliant aux propriétés statistiques d'images segmentées 
d'un matériau poreux, ces propriétés sont la porosité et l'intégrale de la fonction 
d'autocorrélation. L'intégrale de la fonction d'autocorrelation représente une échelle de 
longueur caractéristique de la distribution spatiale de la porosité, elle a la forme: 
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( ) ( ) ationautocorreld'fonction  laest             avec     
0
uRduuRI zzs ∫∞=  (I-23) 
Les paramètres de cette approche statistique, la porosité n  et la fonction d'autocorrélation 
( )R uz , sont définis comme les moyennes statistiques de la fonction de phase ( )Z rr  suivantes: 
( )
( ) ( )[ ] ( )[ ][ ]
n Z r
R u









  (I-24) 
la fonction de phase prend la valeur zéro ou selon que le point rr  correspond à un solide ou à 
un vide ; la fonction d'autocorrélation est unidimensionnelle et peut être aussi définie le long 
de chacune des trois directions orthogonales. Dans le cas d'un espace poreux anisotrope, cette 
fonction dépend de la direction du vecteur ru . Ioannidis et al (1996) ont utilisé une expression 
analytique de la fonction d'autocorrélation de la forme: 
R u uz
n









  (I-25) 
Les paramètres de cette équation sont obtenus en étalonnant le model par rapport aux résultats 
mesurés en utilisant une technique de régression non-linéare. Ces paramètres ont été utilisés, 
par la suite, pour corréler les valeurs de perméabilité mesurées expérimentalement suivant 
l'équation: 
( ) ( ) ( )log log loge e ek a b n c Is= + +   (I-26) 
Cette équation a été utilisée avec succès pour prédire la perméabilité de 41 grès étudiés 
précédemment par Coskun et Wardlaw (1993) (cité par Ioannidis et al 1996). 
D'après Ioannidis et al, l'avantage que représente cette méthode est l'insensibilité de la 
fonction d'autocorrélation à la résolution d'image contrairement à ce qui est observé dans 
l'estimation de la surface spécifique sur la base d'analyse d'image, qui conduit une incertitude 
dans l'estimation de la perméabilité suivant la méthode  de Kozeny-Carman.Cette méthode 
d'analyse statistique de la microstructure des pores en 2-D a été par la suite utilisée avec 
succès dans la reconstitution stochastique en 3-D de l'espace poreux des roches (voir Liang et 





Étude expérimentale du comportement 
hydromécanique du grès de 
Fontainebleau 
II.1. Technique expérimentale et procédure d'essai 
II.1.1. Introduction  
L’essai de compression triaxiale axisymétrique est un essai classique en mécanique des 
roches. Il est utilisé depuis plusieurs années par les chercheurs et praticiens dans le but de 
comprendre le comportement des roches, de valider et d’étalonner les modèles de 
comportement de ces matériaux. C’est un essai qui se pratique sur éprouvette cylindrique. 
Il consiste à étudier le comportement de la roche sous une pression de confinement σ3 et 
une contrainte axiale σ1. Il est donc caractérisé par ces deux paramètres de chargement 
(σ1 et σ3) qui permettent de décrire l’ensemble des chemins triaxiaux possible dans le 
plan (σ1,σ3). 
Cet essai peut être effectué sur des échantillons secs comme sur des échantillons saturés 
par un fluide interstitiel. Les échantillons saturés sont sollicités soit en condition drainée, 
pour laquelle la pression interstitielle est nulle ou ne varie pas pendant le chargement, ou 
en condition non – drainée, pour laquelle les échanges de fluides avec l’extérieur sont 
nuls. 
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Les techniques de conception et d’utilisation des appareils triaxiaux ont beaucoup évolué 
ces dernières années (Heck 1970, Heck 1972, Charlez 1991, Gourri 1991, Wu et al 1997). 
Actuellement, on trouve des cellules triaxiales auto-compensées autonomes  ou sous 
presse, avec une instrumentation de mesure des déformations et d’autres paramètres 
internes très performant. Des systèmes de pompes hydrauliques pour le confinement et le 
drainage, pouvant atteindre des pressions de l’ordre de 300 à 500 MPa, sont utilisés avec 
ces cellules triaxiales, elles sont opérationnelles à des températures allant jusqu’à 500°C à 
l’intérieur de la cellule.  
De plus, plusieurs techniques de pilotage pour le contrôle de la rupture des roches ont été 
développées (Rummel et Fairhurst 1970, Hudson et al 1972, Sano et al 1982, Okubo et 
Nishimatsu 1985). 
II.1.2. Principe de l’essai triaxial  
Dans ce paragraphe, nous donnons une description détaillée de la cellule triaxiale, des 
systèmes de chargement, et des dispositifs de mesures et d’acquisitions utilisés dans ce 
travail. Les techniques d’étalonnage sont également décrites ainsi que la méthode de 
pilotage utilisée pour le contrôle de la rupture de l’échantillon dans la phase post pic. 
II.1.3. Dispositifs expérimentaux utilisés 
II.1.3.1. Description de la cellule triaxiale haute pression 
La cellule que nous avons utilisée est une cellule triaxiale hautes pressions de la société 
GEODESIGN1, utilisable sous presse avec un système hydraulique de chambre d’auto-
compensation, c’est à dire que la chambre de confinement communique avec la chambre 
d’auto-compensation à travers un conduit présent au centre du piston.  
La figure (II.1-1 ) présente le plan de principe de la cellule triaxiale. Elle est composée de 
trois parties, la base inférieure de la cellule, la chambre de confinement, et un chapeau 
supérieur contenant la chambre d’auto-compensation et le piston du chargement axial. 
Ces trois parties sont reliées entre elles par huit tirants. 
                                                 
1 Geodesign est la société qui a conçu et réalisé cette cellule triaxiale et l’ensemble du système de mise en 
pression de confinement. 




Figure II.1-1 dispositif de la cellule triaxial 
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La chambre de confinement, d’un diamètre interne de 140mm, est prévue pour recevoir 
une paire de colliers de mesure de déformations de l’échantillon contenant des capteurs de 
déplacement du type LVDT. Elle est dimensionnée pour des pressions de confinement 
maximales de 70 MPa. Cette chambre repose sur un socle avec une étanchéité garantie 
par un joint torique.  
Sur le socle de la cellule est insérée l’embase inférieure de l’échantillon. L’embase 
supérieure est reliée à la base de la cellule par un tuyau semi-souple. Ces deux embases 
ont une forme conique avec un diamètre de 40 mm de la face qui est en contact avec 
l’échantillon. Les surfaces des deux embases ont été rectifiées et les angles au bord sont 
cassés. Ces deux embases permettent également la circulation du fluide entre l’extérieur 
de la cellule et l’intérieur de l’échantillon. Un micro-capteur de pression est inséré à 
l’intérieur de l’embase inférieure, à proximité de l’échantillon, afin de permettre une 
lecture fiable de la pression interstitielle (le volume mort entre le capteur et l’échantillon 
est négligeable). Les deux embases ont été usinées pour recevoir deux pierres poreuses en 
inox de 15 mm. La taille et le nombre de trous dans ces pierres poreuses sont choisis de 
façon à minimiser le volume du vide existant entre le capteur et l’échantillon. 
Le socle de la cellule comprend plusieurs canalisations hydrauliques pour la circulation 
du fluide de confinement et du fluide interstitiel en pied et en tête de l’échantillon. Elle 
contient aussi trois passages étanches de 12 fils électriques pour la sortie des signaux de 
l’instrumentation des mesures internes à la cellule 
De plus, la cellule est conçue pour supporter une température allant jusqu’à 120°C. Par 
mesure de sécurité un « éclateur » de pression est montée sur une voie de sortie de la base 
de cellule. Il est prévu pour se déclencher pour toute pression dépassant 60 MPa.  
II.1.3.2. Générateurs de pression 
Système TITAN pour la pression de confinement : 
Le système TITAN2 est une pompe hydraulique mono-corps, qui permet d’effectuer de 
façon précise le contrôle et la mesure de la variation de volume du fluide, et de l’asservir 
à partir de la pression interne de la pompe ou de tout d’autre capteur externe. La figure 
(II.1-2-a) présente les principaux composants de ce générateur. 
                                                 
2 Appellation du constructeur GEODESIGN 
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Le système TITAN fonctionne sur le principe d’un vérin à simple effet (ou seringue), 
composé d’un moto-réducteur avec capteur de position angulaire intégré, ce qui remplace 
le moteur pas à pas qu’on trouve dans le système GDS3. Le déplacement du cylindre 
autour du piston qui reste fixe est assuré par une vis à billes. 
Le générateur possède deux capteurs de proximité pour signaler les deux fins de course 
du piston. Un capteur de pression de 60 MPa est placé en parallèle sur la sortie 
hydraulique du TITAN où on trouve aussi un « éclateur » de pression placé pour le cas 
d’un dysfonctionnement du système d’arrêt électronique. Les principales caractéristiques 
du TITAN sont données dans le tableau (II.1-1). 
Le pilotage du TITAN est réalisé par le biais d’un régulateur électronique. Le régulateur 
travaille à partir de signaux analogiques, provenant de capteurs de mesure internes ou 
externes. On trouve sur sa face avant les différents voyants, afficheurs numériques et 
interrupteurs qui permettent à l’utilisateur de contrôler complètement le système et de 
connaître son état (figure II.1-2-b). 
Le pilotage local du TITAN est programmé à travers le panneau de contrôle du régulateur 
(face avant) ; il nous permet de réguler une pression, un déplacement ou un volume 
suivant une consigne constante ou une rampe constante au cours du temps. 
Le régulateur gère la différence entre consigne programmée et la mesure du capteur, à 
l’aide d’un processeur en utilisant la technique du PID (Proportionnel, Intégral, 
Différentiel). 
GDS pour la mise en pression du fluide interstitiel : 
Pour le circuit du drainage interne et de la mise en pression du fluide interstitiel, nous 
avons utilisé une source de pression type GDS. C’est un contrôleur conçu pour être une 
source de pression constante et un appareil de mesure des variations de volume et de 
pression, semblable au TITAN, destiné à remplacer les moyens conventionnels d’un 
laboratoire de géotechnique (colonne de mercure, air comprimé...). Il est composé d’une 
vis à billes assurant le déplacement du piston à l’intérieur du cylindre via un dispositif de 
guidage. L’ensemble est asservi par un moteur pas à pas en boucle fermée en consigne 
imposée ou en rampe de variation linéaire. Contrairement au TITAN, le régulateur est 
                                                 
3 Autre système de générateur de pression 
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intégré dans le GDS et il est commandé par des touches digitales sur la face haute du 
système .Les principales caractéristiques de ce système sont aussi données dans le tableau 
(II.1-1). 
 
Générateurs de pression Fluide Pression max volume Vitesse max résolution 
TITAN (confinement) Huile 60 MPa 250 cm3 0.91 cm3/s 0.1 mm3 
GDS (drainage) Eau 2 MPa 200 cm3 - 1 mm3 
 

















































Figure II.1-2b : Panneau de contrôle d’un TITAN 
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II.1.3.3. Système de chargement axial 
Le système de chargement axial a été réalisé avec l’aide du personnel technique de la 
section « ouvrages d’art et durabilité » du LCPC. Il consiste en une presse asservie d’une 
capacité de 1000 KN. Cette presse est constituée d’une traverse supérieure liée une 
traverse inférieure par quatre colonnes (voir figure II.1-3 ). Le vérin est fixé, tête en bas, 
sur la traverse supérieure. 
Cette presse est asservie par un signal de consigne représentant la force, le déplacement 
du vérin ou une autre grandeur externe. Cet asservissement consiste à maintenir nul, la 
différence ε entre un signal de consigne C issu d’un générateur de consigne GC et un 
signal de retour SR provenant des informations délivrées par un capteur. Cette différence 
est réalisée par un ampli différentiel AD (voir figure II.1-4). 
En ce qui concerne cette presse, le signal de retour est proportionnel soit à l’effort mesuré 
par un capteur d’effort CE, soit au déplacement du vérin mesuré par un capteur de 
déplacement CD, soit à une grandeur physique externe mesurée par un capteur Ex. 
Dans le cas d’un ε non nul, celui ci est traité par un module PID4 et un amplificateur de 
courant AC dont la sortie actionne une servo-valve SV qui commande une arrivée d’huile 
dans le vérin V de la presse (l’huile est maintenue en amont de la servo valve à pression 
de 28 MPa), de telle sorte que le piston Pi se déplace dans une direction qui va tendre à 
diminuer ε. 
L’ensemble de l’équipement se compose : 
 de la presse, 
 d’un groupe hydraulique (165 l/mn), 
 de quatre servo-valves d’une capacité en débit de 65 l/min, montées sur le vérin, 
 d’un logiciel de commande (ECS = Electronic Control System). 
La presse est équipée d’un vérin à double effet de 1000KN en compression, -500KN en 
traction et une course de ± 75 mm. Le vérin utilisé est un vérin à joint hydraulique, ce qui 
diminue les frottements et augmente la rapidité de sa réponse. 
                                                 
4 PID est un système électronique qui permet d’amplifier ε (action proportionnelle) et de corriger la vitesse 
de variation de ce signal grâce à des actions intégrales et dérivées. 








Figure II.1-3 : Dispositif de chargement axial (LCPC – Division FDOA) 
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Figure II.1-4 : Principe de pilotage du système de chargement axial
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II.1.3.4. Système d’acquisition des mesures 
La chaîne d’acquisition utilisée est de type Schulumberger, comportant un logiciel 
d’acquisition  type RTM 3500 avec deux boîtiers de mesures isolées type IMP5. Le remier 
boîtier et de la gamme IMP 35951B, comporte dix voies de commutation permettant de 
mesurer la tension, la résistance, la température et les grandeurs de sortie des jauges de 
contrainte. Les jauges de contraintes acceptent les configurations suivantes : pont intégral, 
demi-pont, quart de pont et configuration à trois fils, avec alimentation intégrée double 
courant. En tension, ce boîtier comporte trois gammes de mesure nominales : 20mV, 
200mV, 2V, en plus de la gamme automatique, et en résistance, nous disposons de trois 
gammes de mesure nominales : 25 Ω, 250 Ω, 2.5 kΩ, en plus de la gamme automatique. 
Le deuxième boîtier est un IMP de la gamme 911095 comportant vingt voies pour le 
conditionnement des LVDT avec une gamme de sensibilité entre 25 et 750 mV/V.  
II.1.3.5. Instrumentation interne pour la mesure des 
déformations axiales et radiales 
Intérêt de cette instrumentation : 
L’importance d’avoir une instrumentation interne pour la mesure des déformations 
axiales ou radiales dans un essai triaxial conventionnel, a été récemment ressentie dans 
les différents travaux des laboratoires de recherche de géotechnique. Le plus souvent, 
l’objectif d’un essai de compression triaxiale est l’obtention du pic de résistance et la 
caractérisation de la déformation de l’échantillon. Cependant, l’ordre de grandeur des 
déformations dans les roches, sous des conditions de chargement triaxial, est le plus 
souvent inférieur à 0.1% (Fumio et al 1994 ; Saturu et al 1994 ; Gomes Correia et al 
2001); d’où l’intérêt d’avoir une instrumentation de précision pour la caractérisation du 
comportement de ce type de matériaux. 
Dans le cas de notre étude, l’avantage d’avoir un dispositif de mesures de déformations 
internes à la cellule par rapport aux mesures externes, est de pouvoir déterminer avec 
précision les caractéristiques élastiques et l’état de déformation de la roche pour la 
modélisation du comportement de ce type de matériaux. Selon Jardine et al 1986, 
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Tatsuoka 1988, Lo Presti 1994, Bésuelle 1999, les différentes sources d’erreur dans 
l’utilisation des techniques de mesures externes de déformation sont dues essentiellement 
à : 
• la déformation de la cellule, 
• l’erreur d’alignement entre le piston de chargement et l’échantillon conduisant à 
la non uniformité du champ de déformation,  
• les irrégularités d’interface entre échantillon et embase, 
• le basculement éventuel de l’échantillon au fur et à mesure du chargement. 
L’autre intérêt de cette instrumentation dans le cas de cette étude, en plus de la précision 
des mesures des champs des déformations, est la détection d’une éventuelle perte 
d’homogénéité correspondant à l’initiation de la localisation par la comparaison des 
déformations mesurées suivant différent directions. 
Différentes techniques existantes 
Plusieurs méthodes de mesures des déformations internes et globales ont été développées 
ces vingt dernières années. Ces méthodes diffèrent par les types de capteurs utilisés. 
Parmi les différents types de capteurs présentés dans la littérature on trouve : 
• des capteurs inductifs de déplacement linéaire de type LVDT (Lo Presti et al 1994 ; 
Cuccovillo et Coop 1997), 
• capteurs à lame flexible type LDT (Fumio et al 1994 ; Satoru et al 1994 ; Bésuelle et 
Desrues1998 ; Gomes et al 2001), 
• capteur à effet de hall (Clayton et al 1989), 
• capteur d’inclinaison (Jardine et al 1984), 
• capteur de proximité « mesure sans contact » (Fumio et al 1994 ; Gomes et al 2001) 
Une description détaillée et le principe d’utilisation de chacun de ces capteurs sont donnés 
par Bésuelle 1999 et El Bied 2000. 
                                                                                                                                                  
5 IMP se sont des boîtiers d’acquisition de données multivoies télécommandés par un ordinateur central ou 
une centrale de mesures 
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Scholey et al. (1995) ont présenté un récapitulatif de ces différentes méthodes de mesure, 
en donnant les avantages et les inconvénients de chacune d’elle. Le tableau II.1-2 
récapitule les principales caractéristiques de ces méthodes. 
Dans le cadre de notre étude, nous avons choisi d’utiliser des capteurs type LVDT car ce 
sont des capteurs largement commercialisés et qui présentent différents avantages.  
Ces capteurs offrent de larges possibilités en terme de course, de pression et de 
température. Ils sont moins sensibles à la variation de la pression et de la température, et 
moins affectés par les nuisances électriques. Ils offrent une très bonne stabilité des 
déformations avec le temps (Lo Presti 1994 ; Cuccovillo 1997).  
Cependant, les inconvénients d’utilisation de ce type de capteurs résident dans leur nature 
encombrante et la difficulté de fixer les colliers qui les portent sans qu’ils entravent une 
dilatation radiale libre de l’échantillon. 
CAPTEUR RESOLUTION (MM) COURSE PRESSION 
LVDT 10-6 de larges possibilités 70 MPa 
inclinomètre 5.10-6 3.5.10-1 1.5 MPa 
A effet Hall 2.10-5 1.5 à 7 mm 1 MPa 
Courante en mécanique des 
sols 6 
LDT 10-6 10-2 
60 MPa7 
proximité 2.5.10-4 2.5 mm Courante en mécanique des. 
sols 
 
Tableau II.1-2- Récapitulatif des caractéristiques des capteurs interne selon Sholey et al (1995) et Besuelle 
(1999). 
Dispositif de mesure des déformations développé dans notre étude 
La paire de colliers de mesure des déformations que nous avons développés s’adapte à 
des échantillons de roches cylindriques. Elle est composée : d’un collier de mesure pour 
les déformations radiales et d’un collier de mesure pour les déformations axiales. 
                                                 
6 valeur donnée par Sholey et al (1995) 
7 valeur actualisée en tenant compte des récents travaux de [ ] Besuelle 1999 
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- Collier de mesure pour les déformations radiales (Figure II.1-
5) 
C’est un anneau en aluminium qui est fixé au milieu de l’échantillon grâce à 4 tétons à 
ressort. Il supporte 4 capteurs LVDT à noyau libre, dont une des deux extrémités est en 
contact avec la surface transversale de l’échantillon cylindrique (plus particulièrement 
avec la membrane qui l’enrobe). Il possède 4 vis extérieures servant à immobiliser les 
corps des noyaux des capteurs une fois que la valeur que l’on veut afficher au début de 
l’essai est atteinte. 
Ce collier de mesure (anneau + capteurs) est conçu pour être utilisé jusqu’à une pression 
de confinement de 100MPa et une température allant jusqu’à 120°C. Il donne une mesure 
de la déformation transversale de l’échantillon en quatre points à 90°. 
Les quatre LVDT utilisés ont une course égale à ± 2.5 mm. Chaque capteur a été étalonné 
à l’aide d’une vis micrométrique étalon. Le procédé utilisé est la comparaison de la valeur 
renvoyée par le LVDT à celle lue sur le micromètre électronique. L’étalonnage de tous les 
capteurs a été fait régulièrement chaque année. La figure (II.1-6a) montre la réponse d’un 
capteur sur une partie de son étendue de mesure.  
Par la suite, ce dispositif de mesure a été étalonné afin de prendre en compte l’erreur que 
peut engendrer la dilatation de la membrane par rapport à la variation de la pression de 
confinement et la déformation radiale de l’échantillon. Pour cela, une mesure de 
déformation radiale a été réalisée sur un échantillon d’acier dont les caractéristiques 
élastiques ont été auparavant déterminées. La figure (II.1-6b) montre les résultats de ces 
essais. L’erreur des mesures internes des capteurs par rapport à la déformation théorique 
de l’échantillon d’acier, dans le cas des essais de cisaillement à différentes pressions de 
confinement, est sensiblement identique. 
Cette correction, une fois déterminée est appliquée aux mesures de déformations radiales 
interne d’un échantillon de grès. Elle est comparée avec des mesures locales de jauges 
collées sur la surface de cet échantillon (figure II.1-6c). Les mesures internes corrigées et 
locales de jauge sont très proches l’une de l’autre. 
Cette correction a été également validée au moyen d’une simple étude théorique de 
l’équilibre élastique d’un tube cylindrique mince sous pression latérale externe et soumis 
à une déformation radiale latérale. Le coefficient correcteur déterminé dans cette 
approche théorique, correspond bien à ce qui a été trouvé expérimentalement. 

























Figure II.1-6a : Résultat d’étalonnage d’un capteur sur l’étendue de sa mesure 
 
 











































Figure II.1-6c : Comparaison des déformations entre jauges et capteurs 
- Collier de mesure pour les déformations axiales (Fig II.1-7) 
Il est composé de deux anneaux en aluminium. Le premier est fixé en bas de l’échantillon 
(juste en dessous de l’anneau central), et le second est fixé sur la partie supérieure de 
l’échantillon. L’anneau inférieur supporte les noyaux des deux capteurs LVDT, et 
l’anneau supérieur supporte leurs corps. La déformation longitudinale de l’échantillon est 
mesurée en deux points opposés de la surface latérale. 
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Les deux anneaux sont fixés sur l’échantillon par quatre vis à ressort qui viennent 
s’appuyer sur un deuxième anneau en matière plastique placé sur la membrane entourant 
l’échantillon sans l’empêcher de se déformer. Les deux anneaux d’aluminium sont usinés 
en deux pièces qui s’attachent, l’une par rapport à l’autre, par un système de vis-ressort-
écrou. Ce qui leur permet d’être souples pour ne pas empêcher la libre déformation de 
l’échantillon. 
Les deux LVDT utilisés ont une course égale à ± 1.5 mm. Ces deux capteurs ont été 
étalonnés de la même manière que les LVDT radiaux.  
L’étalonnage des déformations données par ces capteurs axiaux, par rapport aux 
déformations d’un échantillon d’acier et aux mesures de jauges collées sur l’échantillon 
de grès, nous montre que la réponse des capteurs axiaux est meilleure que celle des 
radiaux. L’erreur observée, est essentiellement due à la souplesse de ce système de 
mesure. Cette erreur est déterminée dans le cas de l’essai sur l’échantillon d’acier (figure 
II.1-8a) ; elle est appliquée par la suite aux résultats d’essai sur l’échantillon de grès 
instrumenté par jauges (figure II.1-8b). Les résultats obtenus montrent que les 
déformations axiales corrigées mesurées par les deux LVDT sont analogues à celles 
mesurées par les jauges. 
 
 
Figure II.1-7 : Collier de mesure des déformations axiales 






















Figure II.1-8b : Comparaison des déformations entre jauges et capteurs 
II.1.4. Comportement post-pic et asservissement 
II.1.4.1. Introduction 
La rupture d’une roche chargée en laboratoire peut se produire de façon brutale, 
contrairement à ce qui peut arriver dans la réalité où cette rupture survient graduellement. 
Cette nature explosive de la rupture dans les roches, durant un essai de compression en 
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laboratoire, est due essentiellement à la libération brutale d’énergie élastique 
emmagasinée par la machine d’essai. L’emploi d’une machine d’essai traditionnelle, 
lorsque la limite de rupture est dépassée, libère un excès d’énergie qui provoque une 
violente désintégration de la roche. 
A partir de la fin des années soixante, des courbes complètes de contrainte-déformation, 
incluant la phase post-pic, ont été obtenues en utilisant des machines d’essais d’une 
grande rigidité capable d’amortir l’excès d’énergie élastique libérée dont le processus est 
expliqué en détail dans le paragraphe suivant (Cook 1965 ; Wawersik 1968 ; Rummel et 
Fairhurst 1970 ; Hudson et al 1971 ; Peng et Johnson 1972 ; Vutukuri 1974). Mais 
l’optimisation du contrôle de la rupture des roches ne s’arrête pas seulement au choix 
d’un système de chargement rigide. Elle dépend aussi du bon choix du signal 
d’asservissement, d’où la nécessité que la machine d’essai soit équipée d’un système de 
pilotage asservi (Fairhurst et Hudson 1999), et également de la taille et de la forme 
géométrique des échantillons (Labuz et Biolzi 1991 ; Biolzi et Labuz 1993). 
La figure II.1-9 présente une courbe complète d’effort-déformation. La partie pré-pic est 
représentée par la portion OA de cette courbe. D’après (Fairhurst et Hudson 1999) on 
peut définir deux types de courbe en terme de caractérisation de la partie post-pic de la 
courbe effort-déformation. En fonction de la pente de cette partie : on a une rupture de 
type classe I si la courbe est caractérisée par une pente négative de la réponse force-
déplacement, et une rupture de type classe II si la partie post-pic a une pente positive. Il 
est important de comprendre ces deux types de comportement dans le but d’optimiser le 
contrôle de la rupture dans les roches. 
Le comportement de type classe I est caractérisé par un processus de propagation dit 
« stable » de la rupture. L’énergie de déformation emmagasinée dans le système au pic de 
résistance est supérieure à celle de l’état critique qui correspond à la réduction de la 
résistance à déplacement constant. Le comportement de type classe II est caractérisé par 
une propagation de rupture dite « instable ». Dans ce cas, l’énergie est relâchée et le 
déplacement décroît. Dans ce type de comportement, le système perd de l’énergie, 
l’énergie emmagasinée dans le système est alors inférieure à celle de l’état critique. 
Généralement, les essais pilotés ou contrôlés en déformations axiales sont suffisants pour 
obtenir une courbe d’effort-déformation complète quand le matériau est de type classe I. 
Cependant, une technique de contrôle alternative, tel qu’un contrôle en déplacement 
radial ou un contrôle combiné entre effort et déplacement, sera nécessaire quand les 
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matériaux ont un comportement de type classe II et la surface ABDCA (figure II.1-9) est 











Figure II.1-9 :Comportement à la rupture d’une roche sous compression uniaxiale (Fairhurst et J.A.Hudson 
1999) 
II.1.4.2. Rôle de la rigidité du système d’essai sur 
l’observation du comportement post-pic 
L’influence de la rigidité du système d’essai en décharge dans la description de la courbe 
effort-déformation est illustrée sur la figure (II.1-10) donnée par Brady et Brown (1985). 
Cette figure explique l’interaction qui existe entre une machine d’essai et un échantillon 
de roche. La machine et l’échantillon sont représentés par des ressorts chargés en 
parallèle. La machine est représentée par un ressort élastique linéaire d’une rigidité 
longitudinale constants km, l’échantillon est représenté par un ressort non linéaire d’une 
rigidité variable ks. Chaque fois que l’échantillon est compressé, une extension se produit 
au niveau des ressorts représentant la machine d’essai. Cette extension est analogue à ce 
qui se passe dans les colonnes d’une presse mécanique dans un essai de chargement axial. 
Quand le pic de résistance est atteint, l’échantillon continue à se déformer avec une 
charge qui diminue, la machine va se déchargé et son extension sera réduite fig( b). 
Dans la figure(II.1-11) Brady et Brown nous montrent le cas où la rupture catastrophique 
a lieu (a) et le cas où cette rupture peut être contrôlé (b). Le premier cas, où la machine 
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d’essai a une rigidité en décharge inférieure à celle de l’échantillon, conduit une libération 
d’une énergie ∆wm (représenté par l’aire de la surface AFED) supérieure à l’énergie 
absorbée par l’échantillon ∆ws (représenté par l’aire de surface ABED). Ce qui provoque 
une violente désintégration de l’échantillon testé juste après le pic de résistance et une 
quasi-absence de la partie post pic de la courbe. Le cas contraire, où le comportement post 
pic est contrôlé, est représenté dans la courbe (b) de cette figure. Dans ce cas, l’énergie 
libérée par la machine est absorbée par l’échantillon. 
D’après Fairhurst et Hudson (1999), si on utilise une presse hydraulique asservie, une 
grande rigidité de la machine n’est pas nécessaire à cause de la rapidité du temps de 
réponse. Mais il reste néanmoins recommandé par la Société Internationale de Mécanique 
des Roches (SIMR) l’utilisation d’une presse hydraulique asservie d’une rigidité qui soit 
















Figure II.1-11 : Rôle de la rigidité du système de chargement (Brady et Brown, 1985) 
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II.1.4.3. Le choix du paramètre d’asservissement 
Plusieurs méthodes ont été utilisées afin de pouvoir contrôler la rupture dans les roches de 
type classe II. Hudson et al (1972) et Rummel et Fairhurst (1970) suggèrent que le 
meilleur contrôle, quel que soit l’essai, est obtenu si le signal utilisé dans la boucle 
d’asservissement, représente l’indicateur le plus sensible de la progression de la rupture. 
Les signaux assurant le meilleur contrôle du déplacement dans différentes situations ; 
compression, flexion d’une poutre, poinçonnement, traction, fracturation hydraulique ou 
essai brésilien, sont donnés dans la figure II.1-12. Cette méthode est la plus utilisée dans 
le contrôle de la rupture des roches de type classe II. 
Actuellement, à l’aide de l’évolution de l’outil informatique, des méthodes plus 
sophistiquées ont été proposées. Terada et al (1984) [cité par S.Okubo et Y.Nishimatsu 
(1985)] ont conduit des essais de compression en choisissant comme paramètre 
d’asservissement le taux d’évolution de l’émission acoustique. Dans les travaux de Sano 
et al (1982), le taux de déformation volumique inélastique, a été choisi comme signal 
externe d’asservissement. 
Okubo et Nishimatsu (1985) ont proposé d’utiliser, comme signal externe de la boucle 
d’asservissement, une combinaison linéaire de déformation et de contrainte.  
 
Avec E’  le module de décharge de la partie post-pic et C la valeur de la vitesse du 
chargement. La stabilité du système de contrôle d’asservissement dépendra beaucoup sur 
le choix du module E’. 
Suivant cette méthode, la diminution de la contrainte d’une quantité δσ est suivie par une 
diminution de la déformation d’une quantité égale à δσ/ E’, ce qui assure une évolution 
uniforme de la déformation dans un essai contrôlé à vitesse de déformation constante. 
C’est la raison pour la quelle les roches de classe II, qui ont une inclinaison positive de la 

















Figure II.1-12 : Disposition optimale du signal d’asservissement pour une variété de test (Hudson et al 
1972)  
 
Dans le cadre des essais réalisés dans ce travail, nous avons choisi d’utiliser la moyenne 
des signaux des déplacements radiaux comme signal externe d’asservissement. Malgré la 
faible rigidité de notre système de chargement, évaluée à 1 MN/mm, nous avons pu 
piloter la partie post-pic à partir des déplacements radiaux, grâce à la rapidité de la 
réponse du système hydraulique asservissant la presse et au bon réglage des paramètres 
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II.1.5. Conditions d’essais et mode opératoire 
II.1.5.1. Conditions d'essais 
Vitesse de chargement 
De façon générale, l’augmentation de la vitesse de chargement a une tendance à 
augmenter la résistance apparente en compression des roches (Lama et Vutukuri 1978). 
Afin de respecter les conditions de sollicitation quasi-statique ainsi que les conditions de 
drainage de l’échantillon dans un essai drainé, nous avons utilisé des vitesses de 
sollicitations très lentes de l’ordre de 10-6 s-1 en déformation contrôlée et de 0.1 kN/s en 
force contrôlée (El bied 2000). 
Elancement des éprouvettes 
L’élancement d’un échantillon est le rapport entre sa hauteur et son diamètre. Cette 
caractéristique géométrique d’échantillon a une influence, tant au niveau de la résistance 
que de la courbe contrainte déformation. Il a été montré que la résistance et le module 
d’élasticité des roches diminuent quand l’élancement augmente (Vutukuri et al 
1974 ;Paterson 1978 ; Brady et Brown 1985 ; Pellegrino 1995 ; El Bied 2000). Un 
élancement important supérieur à 3 peut conduire à un phénomène d’instabilité par 
flambement ; par contre, un élancement inférieur à 1 peut conduire à la formation d’un 
cône de frottement important suivant la nature des conditions de contact à l’interface. 
Dans le cas de notre étude, l’élancement d’échantillons que nous avons utilisé est voisin 
de 2, ce qui correspond aux recommandations de la SIMR qui préconise l’utilisation d’un 
élancement entre 2 et 3. 
Technique d'anti-frettage 
Le frottement à l'interface entre les extrémités de l'échantillon et les plateaux de la presse 
induit une non-uniformité des champs de contrainte et de déformation dans des essais de 
compression sur des échantillons de roche (Brady 1971; Hudson et al 1971; Vutukuri et al 
1974; Brady et Brown 1985; Desrues et Mokni 1991; Santarelli 1992; Vardoulakis et 
Sulem 1995; Pelligrino et al 1997 ; El Bied et Sulem 2003). La figure II.1-13 schématise 
l'effet qu'a le frottement à l'interface sur le champs de contraintes et de déformations d'un 
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échantillon testé en compression. On observe que lorsque l'échantillon est comprimé, des 
contraintes de cisaillement au niveau du plan de contact entre l'échantillon et les plateaux 
se développent et tendent à empêcher la libre déformation de l'échantillon suivant la 
direction radiale, ce qui conduit à une mise en tonneau de l'échantillon. A la surface de 
contact, les contraintes de cisaillement induisent un état non homogène, et conduisent à la 
formation d’un cône quasi-rigide qui poinçonne la partie centrale de l’échantillon. Il est à 
noter aussi, que la pression de confinement tend à diminuer l'influence du frettage à 
l'interface. 
Dans le cas de notre étude, il est important d'optimiser les conditions d'essais pour assurer 
la meilleure homogénéité possible des déformations de l'échantillon dans la phase pré - 
localisation pour étalonner correctement la loi de comportement de la roche et pour 
étudier l’initiation de la localisation des déformations. Dans ce but, nous avons utilisé la 
méthode de lubrification dans l'objectif d'empêcher le frettage entre les bases de 
l'éprouvette et les plateaux de charges. Nous avons utilisé un lubrifiant composé d'un 
mélange d'acide stéarique et de vaseline dont la valeur de coefficient de frottement est 
comprise entre 0,01 et 0,06. Notons que cette technique à été utilisée précédemment par 









Figure II.1-13 : l’effet du frottement d’interface sur le champs de contraintes et de déformations (Brady et 
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II.1.5.2. Mode opératoire 
Préparation des échantillons  
Les échantillons sont façonnés en cylindres de différentes longueurs au moyen d’un 
carottier diamanté d’un diamètre de 39 mm. Le carottage se fait en condition humide, 
sous jet d’eau et dans la même direction pour tous les échantillons. Ensuite, les 
échantillons sont coupés à une longueur approximative de 77 mm. Les bases de ces 
éprouvettes sont rectifiées sous l’eau dans une rectifieuse avec une meule de façon à 
obtenir des sections bien parallèles et à avoir pratiquement les mêmes dimensions (37.5 
mm de diamètre et 75 mm de hauteur), soit un élancement de 2. 
Ensuite, les échantillons sont séchés dans une étuve pendant 48h à une température de 
70°C, puis saturés dans une cloche à vide suivant la norme NF 94-410.3 8 
Mise en place de l'échantillon 
Il est nécessaire de mettre en route l’ensemble des appareils surtout la chaîne 
d’acquisition et les générateurs de pression au moins une heure avant toute utilisation. 
Cela permet la vérification du bon fonctionnement du matériel. Par précaution tous les 
capteurs et circuits de drainage et de mise en pression sont systématiquement contrôlés et 
vérifiés.  
L’échantillon préalablement saturé est gainé par une membrane en Néoprène d’une 
épaisseur de 0.6mm qui assure l’étanchéité entre l’échantillon et le fluide de la chambre 
de confinement. Deux papiers filtres, destinés à la protection du système de drainage, sont 
placés sur les deux extrémités de l’échantillon après que leurs surfaces aient été lubrifiées. 
L’échantillon est ensuite instrumenté par les capteurs LVDT pour la mesure des 
déplacements radiaux et axiaux, puis il est placé entre l’embase inférieure solidaire de la 
cellule et l’embase supérieure, de sorte que les embases soient entièrement couvertes par 
la membrane. Les prises à 12 branches sont connectées et les capteurs LVDT sont réglés 
sur des valeurs choisies avant de serrer la vis qui les bloque. Après l’installation la 
chambre de confinement, nous procédons au remplissage de la chambre par l’huile. Les 
                                                 
8 NF 94-410.3 : Essai pour déterminer les propriétés physiques des roches – partie 3 
Chapitre II : Etude expérimentale du comportement hydromécanique du grès de Fontainebleau 
50 
tuyauteries des circuits sont montées et nous procédons à la purge de la chambre de 
confinement et d’auto – compensation, et à la mise en contact de l’échantillon et du piston 
Ces opérations sont très délicates, et la réussite de l’essai est essentiellement liée à sa 
parfaite réalisation. 
Saturation sous pression  
Pour assurer une saturation aussi complète que possible de l’échantillon de roche, on a 
imposé une circulation d’eau désaérée pendant une dizaine de minute à l'aide d'un 
générateur de pression. En suite, une contre pression de 2 MPa est appliquée par paliers 
progressifs en prenant soin de conserver dans la plupart des cas un écart de 0.5 MPa entre 
la contre pression et la pression de confinement. L'application de cette différence de 
pression est indispensable afin d'expulser le fluide entre la membrane et l'échantillon et 
entre les embases et l'échantillon. L’échantillon est laissé en saturation sous pression 
pendant 12 heures, ce qui a été jugé suffisant pour que la saturation soit complète pour le 
grès de Fontainebleau. 
La vérification de la saturation, en se référant aux normes de la mécanique des sols, est 
vérifiée par la valeur du coefficient de Skempton. Ce dernier est déterminé après avoir 
appliqué, à drainage fermé, un incrément de pression de confinement ∆σ3 et mesuré 
l’incrément de la surpression interstitielle repris par le fluide de saturation ∆u. Le rapport 
des deux grandeurs ∆u/∆σ3, appelé B, représente le coefficient de Skempton et exprime le 
pourcentage de saturation de l’éprouvette. Généralement, l’échantillon est considéré 
comme étant saturé lorsque la valeur du coefficient de Skempton B est supérieure à 0,96. 
Cette technique ne peut être appliquée pour les roches car la compressibilité du fluide ne 
peut être négligée devant celle de la matrice rocheuse (cf chapitre I - & I.2.2). 
Afin de vérifier la bonne saturation de nos échantillons, nous présentons sur la figure 
(II.1-14) l’évolution de la contrainte de confinement appliquée et de la surpression 
interstitielle mesurée en fonction du temps dans le cas d’un essai isotrope non drainé. On 
rappelle que dans le cadre de cette étude nous avons utilisé pour la mesure de la pression 
interstitielle un micro-capteur placé dans l’embase inférieure de l’échantillon avec un 
minimum de volume mort afin de remédier à tout problème de lecture de cette pression 
due à la compressibilité du circuit de drainage. Comme le montre la figure (II.1-14), la 
suppression interstitielle reste stable à la fin de la rampe de confinement. Cette stabilité 
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indique une bonne saturation de l’échantillon et une bonne homogénéité de l’évolution de 
la pression interstitielle à l’intérieur de l’espace poreux. Notons aussi l’importance du 
choix d’une vitesse de montée en pression de confinement bien adaptée à une évolution 
homogène de la surpression interstitielle. Dans le cas contraire, avec un échantillon non 
saturé ou une vitesse de montée en pression rapide, une chute de la surpression 
interstitielle aurait été observée à la fin de la rampe. De ce résultat, on conclut que la 
vitesse de montée en pression choisie(0.0083 MPa /s) est suffisamment faible pour 
permettre une bonne homogénéité de la surpression interstitielle, et que la procédure et le 
temps de saturation de notre roche sont bien adaptés afin de permettre une bonne 
saturation des échantillons testés. 
Par ailleurs, dans le cas de matériaux moins poreux, il faut noter que le prolongement du 
temps de certaines opérations et/ou l’augmentation de la contre pression sont nécessaires 
pour permettre une bonne saturation. Des techniques d'accélération de processus de 
saturation, tel que celle utilisée par Wu et al (1997), peuvent être nécessaires dans le cas 
de roche de faible perméabilité. Cette méthode consiste à utiliser des fibres de glace tout 
autour de la surface d'échantillon, cette technique est semblable à celle du papier filtre 
utilisé dans le cas des sols mais qui est inefficace à forte pression de confinement. 
 
Figure II.1-13 : Evolution de la pression interstitielle en fonction du temps dans un essai de compression 
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II.2. Matériau et programme d’essais 
II.2.1. Caractérisation du grès de Fontainebleau  
Le grès que nous avons étudié, est prélevé dans la carrière de Bonnevault - Larchant, prés 
de Paris en IIe de France, dans la région de Fontainebleau, d’où vient son appellation de 
grès de Fontainebleau. 
Le grès de Fontainebleau est une roche mono-cristaline, composée exclusivement de 
grains de quartz à plus de 99.8 %, de porosité comprise entre 2 et 30 % avec une taille 
moyenne de grains de 250 µm. La figure II.2-1 montre deux photos prises au moyen d’un 
microscope à balayage électronique (MEB) sur deux sections de grès de porosité 
différente. Elle montre la simplicité et l’homogénéité dans la distribution de ces grains. 
Sur la figure II.2-2, nous montrons les résultats d’essais de mesure de porosité par 
intrusion de mercure sur quatre échantillons de ce grès de porosités différentes. Cette 
technique de laboratoire permet de quantifier, en plus de la porosité volumique, la 
distribution des tailles de pores de ce matériau ainsi que sa masse volumique apparente.  
Les résultats nous ont révélé que la masse volumique, pour tous ces échantillons, est du 
même ordre. Par contre, on observe que le pic principal de porosité, pour les échantillons 
dont la porosité est comprise entre 10 et 20 %, se situé à un rayon de pore de 13 à 22 µm 
alors que pour l’échantillon de porosité de 6.3 % son rayon est situé à 2.5 µm. Ceci 
s’explique essentiellement par les espaces poreux très différents des deux séries 
d’échantillons. 
La simplicité chimique et cristallographique de ce grès ont fait que ce matériau a servi à 
de nombreuses recherches conduite dans ce domaine de mécanique des roches (Davis et 
Darot 1989 ; Ikogou 1990 ; Fredrich et al 1993 ; Haied 1995 ; El Bied 2000). Pour nos 
essais triaxiaux, drainés et non drainés, nous avons choisi un grès de Fontainebleau d’une 
porosité de 20 %. Cela nous donne la possibilité de comparer les résultats obtenus avec 












  (a)        (b) 
Figure II.2-1 : Image du MEB de deux sections d’échantillon de grés de Fontainebleau de porosité 













Figure II.2-2 : Porosité au mercure – courbe cumulatives 
II.2.2. Essais réalisés 
Après que les conditions d’essais aient été étudiées et optimisées, des essais de 
compression isotrope et triaxiale en conditions d’essais drainés et non drainés ont été 
réalisés. Ces essais ont été effectués sur des échantillons d’élancement 2. Les échantillons 
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ont été effectués à température ambiante. Les essais triaxiaux ont été effectués sous 
chargement monotone et cyclique sous différentes pressions de confinement : 7, 14, 28, 
40 et 50 MPa. 
Le but de ces essais est de caractériser le comportement hydro-mécanique du grés de 
Fontainebleau dans sa phase de déformation homogène (étalonnage de la loi de 
comportement) et dans la phase post-localisation (évaluation des caractéristiques des 
bandes de cisaillement). Les essais réalisés dans ce but sont présentés dans le tableau 
II.2.1.  
Seules certaines courbes d’essais sont présentées dans la suite de cette étude. L’ensemble 















* :lorsqu’un essai comprend une partie isotrope et une partie déviatorique, la phase de compression isotrope 
et notée « Co » dans le cas drainé et « S » dans le cas non drainé. 








Gr-888-1 déviatorique drainé 50MPa
Gr-888-4  déviatorique drainé 7MPa
Gr-888-5 déviatorique drainé 14MPa
Gr-888-6 isotrope + déviatorique* drainé 40MPa
Gr-888-7  déviatorique non-drainé 14MPa
Gr-888-8  déviatorique non-drainé 50MPa
Gr-888-9 isotrope + déviatorique* drainé 28MPa
Gr-888-10 isotrope + déviatorique* drainé 7MPa
Gr-888-11 isotrope + déviatorique* non-drainé 28MPa
Gr-888-12 isotrope + déviatorique* drainé 14MPa
Gr-888-13 isotrope - -
Gr-888-15  déviatorique drainé 28MPa
Gr-888-16 isotrope + déviatorique* non-drainé 28MPa
Gr-888-17  déviatorique non-drainé 28MPa
Gr-888-18 isotrope + déviatorique* non-drainé 40MPa
Gr-888-19  déviatorique non-drainé 28MPa
Gr-888-20 isotrope + déviatorique* non-drainé 40MPa
Gr-888-21  déviatorique drainé 7MPa
Gr-888-22 isotrope + déviatorique* non-drainé 14MPa
Gr-888-23  déviatorique drainé 14MPa
Gr-888-24  déviatorique drainé 14MPa
Gr-888-25 déviatorique non-drainé 50MPa
Gr-888-26 isotrope + déviatorique* drainé 40MPa
Gr-888-27  déviatorique non-drainé 7MPa
Gr-888-28 isotrope + déviatorique* drainé 50MPa
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II.3. Essais de compression hydrostatique  
 
L'essai consiste à soumettre l'éprouvette de grès de Fontainebleau à un champ de 
contraintes isotropes (σ1=σ2=σ3=Pc) en conditions drainées ou non drainées. Dans le cas 
d'essais drainés, la pression interstitielle est maintenue constante à 2 MPa et la pression 
hydrostatique augmente de 2.5 à 60 MPa. Dans le cas non drainé, la pression interstitielle 
n'est pas constante et c'est l'ensemble du matériau et du fluide saturant qui subit la 
contrainte hydrostatique. Ces essais ont été effectués dans le but d'étudier le 
comportement poroélastique du grès de Fontainebleau. 
II.3.1. Compression hydrostatique drainée 
La réponse du matériau, c’est à dire l’évolution des déformations longitudinale ε1, 
transversale ε3 et volumique (εv=ε1+2ε3) en fonction de la contrainte hydrostatique, est 
présentée sur la figure II.3-1 pour un essai drainé. On observe que les réponses du 
matériau dans les directions axiales et radiales ne sont pas identiques, ce qui peut être 
expliqué par le caractère légèrement anisotrope de la roche. La courbure initiale de la 
courbe contrainte-déformation, dans cet essai, caractérise la zone de fermeture des micro-
fissures préexistantes. Comme le présente la figure II.3-1, l’intersection du prolongement 
de la partie linéaire de la déformation volumique avec l’axe horizontal donne la valeur de 
la porosité des micro-fissures préexistantes, et l’intersection avec l’axe des ordonnées 
représente la pression caractéristique de leur fermeture. Pour ce matériau, la valeur 
moyenne de ces deux paramètres sont respectivement 250×10-6 et 3,7 MPa. Le module de 
compression K du matériau est calculé sur la partie linéaire de la courbe contrainte-
déformation volumique. Les modules de compression obtenus pour l’ensemble des essais 























Tableau II.3-1 : Caractéristiques déduites des essais hydrostatiques drainés 
 
Il est important d’évaluer la répétabilité des essais en vue de s’assurer de la validité des 
résultats expérimentaux obtenus sur le même appareillage et dans des conditions initiales 
identiques. 
La comparaison de deux courbes contrainte – déformation volumique est représentée sur 
la figure II.3-2. Bien que les deux courbes ne soient pas parfaitement confondues, on peut 
considérer que la répétabilité est acceptable. 
Il est à noter que dans l’utilisation d’une instrumentation interne, les causes d’erreur de 
mesures de déformation (mis à part la précision des capteurs) sont le parallélisme des 
surfaces de contact et l’excentrement de la force axiale appliquée. Une erreur qui affecte 
aussi la valeur de coefficient de compressibilité et de d'autres paramètres déterminés sur 





l ide fermeture de la
iporosité
Presssion de fermeture
de la micro porosité
(MPa)
drainé-co888-16 9770 1,00E-04 2,5
drainé-co888-13 11790 1,00E-04 4
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Figure II.3-2 : Comparaison des déformations volumiques obtenues de deux essais drainés 
 
Dans la figure II.3-3, on présente l’influence de la pression confinement sur la 
compressibilité de la matrice rocheuse qui représente le rapport 3σε ∆∆ v . On observe 
que la compressibilité diminue rapidement à faible pression pour atteindre une valeur 
constante. Des études antérieures présentées par Mesri et al (1976), Dropek et al (1978) et 
Fredrich et al (1995) ont montré des tendances similaires. Ils expliquent que la diminution 
de la compressibilité avec l’augmentation de la pression confinement est due à la 









Figure II.3-3 : Variation de la compressibilité en fonction de la contrainte hydrostatique 
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II.3.2. Compression hydrostatique non drainée 
II.3.2.1. Discussion sur la notion de contrainte effective de 
Terzaghi 
Comme nous l’avons discuté au chapitre I, des études expérimentales ont montré qu’on 
ne pouvait appliquer la loi de Terzaghi dans sa forme classique pour la description de la 
réponse contrainte – déformation des roches. Dans la suite de cette étude, nous allons 
vérifier l’application de la définition de la contrainte effective de Biot, donnée suivant les 
relations (I-1) et (I-2), dans le cas de nos essais : 
ub.' += σσ  et  
sK
Kb −= 1  
avec b le coefficient de Biot qui est différent de 1. 
Dans le cas du grès de Fontainebleau, pour des coefficients de compressibilité déterminés 
à partir d’essais isotropes drainés (voir tableau II.3-2), la valeur du coefficient de Biot 
varie entre 0.67 et 0.76 (Ks=35200 MPa d’après Ortega-Bucio 1994). Ce résultat est en 
bon accord avec l’équation donnée par Fabre et Gustkiewiciz (1997) pour la variation du 
coefficient de Biot en fonction de la porosité dans le cas de roches gréseuses. Cette 
relation est une loi exponentielle ajustée sur les résultats issus de différentes roches 
gréseuses pour différente porosité, elle lie le rapport K/Ks à la porosité totale n des roches 







−=   (II-1) 
avec 5.15.5 ±=a . 
D’après cette formule, la valeur du coefficient de Biot pour le grès testé avec une porosité 
totale ouverte de 20 % varie entre 0.72 et 0.89 
Afin de vérifier l’applicabilité de la définition de la contrainte effective de Biot dans lecas 
de nos essais, nous avons comparé les modules de compressibilité déterminée dans le cas 
d’essais drainés et non drainés suivant la définition de la contrainte effective de Terzaghi 
et celle de Biot (voir tableau II.3-2 page 62). A partir de ces résultats, on observe que 
dans le cas d’essais non drainés, effectués dans les mêmes conditions initiales (σ3’initial = 
0.5 MPa), les modules effectifs de compressibilités, déterminés suivant la définition de la 
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contrainte effective de Biot, sont proches des modules de compressibilité déterminés dans 
le cas d’essais drainés. L’examen de la courbe contrainte effective – déformation 










Figure II.3-4 : représentation de la déformation volumique hydrostatique drainée et non drainée en 
contrainte effective 
II.3.2.2. Résultats expérimentaux 
Le programme expérimental relatif à l’étude de la réponse hydrostatique non drainée 
comporte des essais réalisés à différentes pressions effectives initiales de confinement 
(0.5, 2, 5 et 10MPa). La mise en pression jusqu’à la contrainte effective initiale 0'3σ  s’est 
fait suivant un chemin de contrainte drainé.  
La figure II.3-5 montre un résultat typique de l’évolution des déformations, on observe 
que les réponses en déformation ont la même allure que celles obtenues dans un essai 
drainé. Mais la phase de fermeture des fissures initiales est quasi-absente comparée à un 
essai drainé. Cela met en évidence l’influence de l’augmentation de la pression 
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Figure II.3-5 : Essai de compression hydrostatique non drainé (essai S888-16) 
On a représenté sur la figure II.3-6 la surpression interstitielle en fonction de la variation 
de la contrainte moyenne effective. On observe que celle-ci diminue avec l’augmentation 
de la contrainte moyenne effective initiale. Pour l’essai réalisé à une contrainte effective 
initiale de 0.5 MPa, on observe une légère courbure qui peut être due à une légère 
destruction du réseau poreux ou la connexion de la porosité occluse sous l’effet du 
chargement. Pour les essais réalisés à des valeurs de contrainte moyenne initiale de 5 et 
10 MPa, on observe que la réponse de la surpression interstitielle est parfaitement linéaire 
et identique. Cette dépendance avec la pression initiale effective peut s’expliquer par la 
présence de micro-fissures ouvertes lorsque cette pression initiale effective est faible, ce 
qui rend l’échantillon plus compressible et induit par conséquent une surpression 
interstitielle plus importante. 
On représente sur la figure II.3-6 la variation de la compressibilité de la matrice rocheuse 
en fonction de la contrainte moyenne effective. Qualitativement, on observe un 
comportement similaire à celui décrit dans le cas drainé pour une contrainte moyenne 
initiale faible de 0.5 MPa, c’est à dire une diminution de la compressibilité avec 
l’augmentation de la contrainte moyenne effective jusqu’à atteindre un état stable où la 
compressibilité ne varie plus, ce qui correspond à la fermeture des micro-fissures 
préexistante. Cependant, dans les essais où la contrainte moyenne initiale est plus forte 
(égale à 5 et 10 MPa), on observe que la valeur de la compressibilité reste constante et ne 
varie pas avec la contrainte moyenne. Cela peut s’expliquer par la valeur de la contrainte 
initiale moyenne qui dépasse la contrainte caractéristique de fermeture des micro-fissures 
préexistantes trouvée dans le cas d’essais drainés. Mais il semble, d’après l’essai non 
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drainé effectué à 0.5 MPa, que la phase de fermeture des fissures est plus importante par 
rapport à un essai non drainé. Ce résultat rejoint ceux déjà présentés par Karami (1998) 
Sur la figure II.3-7 on a également représenté la compressibilité d’un échantillon testé en 
conditions drainées. Celle-ci est plus forte que celle des échantillons testés en conditions 
non drainées. Elle diminue avec la contrainte moyenne est atteint au-delà de 15 MPa des 
valeurs comparables à celle des essais non drainés. Cela met en évidence l’influence de la 


















Figure II.3-7 : Variation de la compressibilité en fonction de la contrainte hydrostatique effective dans un 
essai non drainé 
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La figure II.3-8 présente l’évolution du coefficient de Skempton B avec la contrainte 
moyenne effective. On constate qu’on retrouve le même type de comportement que celui 
observé pour la compressibilité, à savoir un comportement qui dépend de la contrainte 
moyenne effective initiale. Dans le cas d’une contrainte moyenne effective initiale égale à 
0,5 MPa, on trouve un coefficient B proche de l’unité à faible contrainte de confinement 
et qui décroît significativement pour atteindre une valeur proche de 0,6. Ces résultats 
confirment ceux déjà présentés dans la littérature (Mesri et al 1976; Dropek et al 1978; 
Zheng 1993; Fredrich 1995 ; Fabre et Gustkiewicz 1997). Cette valeur de B est fonction 


















Tableau II.3-2 : Caractéristiques déduites des essais hydrostatiques non drainés 
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initiale   “Terzaghi”  
S888-13d 0.5MPa 15508 6860 9026 0,56 
S888-16 0,5MPa 13006 5208 7313 0,6 
S888-20 0,5MPa 17639 6722 9145 0,65 
S888-13b 2MPa 17654 7955 10895 0,5
S888-13c 5MPa  19155 9652 12311 0,45 
S888-13 e 10MPa 17678 6220 11221 0,44




σ ∆ − ∆ = ) ( MPa K 
v 
u ε 
σ ∆ = (MPa)    
v 
u b K ε 
σ ∆ − ∆ = σ ∆ 
∆ = u B exp
“Biot” 
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II.3.2.3. Discussion sur le coefficient de Skempton B 
Dans le cadre de la poroélasticité linéaire des milieux poreux homogènes et isotropes, le 
coefficient de Skempton B peut être déterminé par les méthodes analytiques présentées 
dans l’étude bibliographique du chapitre I.  
Dans l’hypothèse d’un comportement élastique linéaire, le coefficient de Skempton peut 
s’exprimer en fonction du module de compression en condition drainée K, du module de 
compression en condition non drainé Ku et du module de Biot b= 1 – K/Ks. 
D’après la définition de Biot de la contrainte effective on a : 
ub ∆−∆=∆ .'33 σσ   (II-2) 
qui peut être aussi écrite de la façon suivante : 
ubKK vvu ∆−∆=∆ .εε  (II-3) 

















uB 11σ   (II-5) 
Les paramètres intervenant dans cette relation (II-5) sont les modules de compressibilités 
Ku et K déterminés directement des essais hydrostatiques drainés et non drainés et le 
coefficient de Biot b qui est égale à 
sK
K−1 .  
Nous avons procédé aussi dans le cas de notre étude à la détermination théorique du 
coefficient b, à partir de l’écriture des équations de conservation de la masse fluide et de 
la masse solide d’un milieu poreux saturé présenté ci dessous (Vardoulakis et Sulem 
1995). 
L’équation de conservation de la masse fluide est donnée suivant par : 
{ } { } vkwtstkk nnq ερρ ∂+∂+∂−=∂ )ln()ln()1(  
Dans le cas drainé, c’est à dire sans aucun échange de fluide avec l’extérieur, on peut 
déduire : 
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{ } { } 0)ln()ln()1(0 =∂+∂+∂−⇒=∂ vkwtstkk nnq ερρ      (II.6) 
Equation de conservation de la masse solide s’écrit : 





tstvk ∂−+∂=∂ ρε        (II-7) 
de l'équation (II-6) et (II-7) on aboutit à : 
{ } { } { } 0)ln(
1
)ln()ln( =∂−+∂+∂ nn
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     (II-10) 
où sv VVV  , ,  représentent respectivement le volume total, le volume des vides et le 
volume de la fraction solide. 















∆+∆−   (II-11) 
Les variations des fractions volumiques peuvent s’exprimer en fonction des variations des 

























  (II-12) 
wpbpp ∆−∆=∆ '  la contrainte effective      (II-13)    














1 ε      (II-14) 
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∆−∆=∆=∆ 'ε    (II-15) 
















1    (II-16) 
A partir de cette équation (II-16) le coefficient de Skempton pour l’essai de compression 

































∆=    (II-17) 
 
Nous avons évalué le coefficient B de Skemptom, suivant les deux relations (II-5) et (II-
17), sur la base des modules de compressibilité déterminés expérimentalement. Les 








Tableau II.3-3 : Evaluation du coefficient B de Skempton 
 
Les prédictions du coefficient B de Skempton obtenus par les deux équations sont très 
comparables avec celle mesurée expérimentalement, en moyenne les écarts restent 
faibles. 
Ces résultats témoignent aussi de la qualité des mesures de déformation et de pression 





initial  eq,II-5 eq,II-17
S888-13d 0.5MPa 0,56 15508 9026 0,56 0,56
S888-16 0.5MPa 0,60 13006 7313 0,55 0,63
S888-20 0,5MPa 0,66 17639 9145 0,65 0,65
S888-13b 2MPa 0,50 17654 10895 0,55 0,55
S888-13c 5MPa 0,45 19155 12311 0,55 0,45
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II.4. Essais de compression triaxiale 
 
Les échantillons sont soumis à un champ de contrainte isotrope, en condition drainée, 
jusqu’à une valeur de pression donnée. Ensuite cette pression de confinement est 
maintenue constante, et la contrainte axiale est appliquée à vitesse de déplacement ou 
d’effort constantes jusqu’à la rupture (0.1kN/s en effort, 10-6 s-1 en déformation). Deux 
séries d’essais ont été réalisées, l’une en condition drainée et l’autre en condition non 
drainée. Il important de noter qu’il existe peu de travaux dans la littérature consacrés à la 
description de la réponse des roches en condition non drainée, et qu’il existe encore de 
nombreux points à éclaircir sur l’influence que peut avoir la surpression interstitielle sur 
la réponse mécanique, et sur l’initiation du phénomène de localisation des déformations. 
Les essais traxiaux drainés et non drainés ont été réalisés pour différents niveaux de 
contraintes de confinement comprises entre 7 et 50 MPa. Au moins deux essais pour 
chaque confinement, ont été réalisés pour évaluer leur répétabilité. Les résultats des essais 
triaxiaux sont présentés et analysés dans les plans (σ1-σ3, εax , εrad et εvol) pour les courbes 
de cisaillement, (εvol, εax) pour la déformation volumique, et (u, εax) pour le chemin de la 
surpression interstitielle dans le cas des essais non drainés. 
II.4.1. Essais drainés 
L'étude du comportement drainé du grès de Fontainebleau a été menée dans le but de 
déterminer les caractéristiques de comportement de ce matériau, en termes de rigidité, de 
comportement volumique (contractance, dilatance) et de mode de rupture. Des cycles de 
déchargement – rechargement ont été effectués à différents niveaux de la contrainte axiale 
pour la détermination des caractéristiques élastiques. 
II.4.1.1. Résultats et interprétation des essais 
Les essais de compression triaxiale drainés ont été effectués à des pressions de 
confinement effectives de 7, 14, 28, 40 et 50 MPa. Notons que la contre-pression 
appliquée dans ces essais est de 2 MPa et que tous les échantillons ont été saturés à une 
faible pression effective initiale de 0.5 MPa afin d’assurer la saturation de la globalité de 
l’espace poreux interconnecté. 
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Les figures II.4-1(a)-(e) présentent, pour quelques essais drainés représentatifs de chaque 
pression de confinement, les déformations axiales, radiales et volumiques en fonction de 
la contrainte déviatorique σ1-σ3. Nous présentons dans l’annexe I l’ensemble des résultats 
expérimentaux obtenus. Comme nous pouvons le voir sur la figure II.4-2, une bonne 
répétabilité est assurée en terme de contrainte et de déformation pour deux essais à 14 
MPa de pression de confinement, les courbes de cisaillement correspondant aux deux 
essais sont pratiquement confondues.  
Les courbes de cisaillement présentées sur les figures II.4-1(a)-(e) mettent en évidence le 
comportement fragile de ce matériau et le rôle joué par la pression de confinement sur la 
réponse de ce matériau.  
Dans la figure II.4-3, on observe que le niveau de contrainte de confinement appliqué a 
une influence significative sur la valeur du pic de résistance ainsi que sur le 
comportement volumique : la valeur du pic de résistance au cisaillement augmente avec la 
pression de confinement, et la déformation axiale pour laquelle le pic apparaît augmente 
également avec la pression de confinement ; les déformations volumiques contractantes 
sont d'autant plus importante que la contrainte de confinement est plus forte. 
Les pentes initiales des courbes contraintes - déformations sont sensiblement identiques. 
Au-delà, les échantillons présentent un comportement axial plus rigide à plus forte 
pression de confinement. Concernant l'évolution de la déformation volumique, la 
transition contractance – dilatance, est d’autant plus tardive que le confinement est fort. 
Des cycles de déchargement de la contrainte axiale jusqu'à l'état hydrostatique, suivi d'un 
rechargement sont effectués pour différents niveaux de contrainte axiale. La figure II.4-4 
montre un résultat typique de l’évolution de ces cycles. On observe que les cycles de 
déchargement - rechargement forment des boucles d'hystérésis, plus marqués en 
déformation radiale qu’axiale et d'autant plus importantes que le niveau de contrainte 
initiale est plus fort. Les cycles montrent également l’existence de déformations 
irréversibles et une diminution des modules sécants au fur et à mesure du chargement. 
Les modules élastiques E, G, K et ν ont été déterminé à partir de ces cycles de 
déchargement - rechargement. Ces cycles ont permis de quantifier l'endommagement du 
matériau qui se traduit par la diminution des modules élastique sécants. 
L'ensemble des caractéristiques obtenus des cycles pour l'ensemble des essais sont 
résumés dans le tableau III.3-1 du chapitre III. Les modules élastiques déterminés à partir 
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Figure II.4-4 : Essai de compression triaxial drainé avec cycles – confinement de 14 MPa 
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L’orientation des bandes de cisaillement est mesurée directement sur les échantillons 
après injection par une résine d’epoxy, découpe et surfacer (voir figure II.4-5).  
Le tableau II.4-1 donne les orientations des bandes mesurées sur les éprouvettes injectées 
par rapport à la direction de contrainte principale mineure (direction radiale). Ces résultats 
montrent que l’angle de bande de cisaillement diminue quand la valeur de la pression de 
confinement augmente (figure II.4-6). Ce résultat est conforme aux observations de 
Papamichos (1992), Bésuelle (1999) et El Bied (2000) ; 
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     Figure II.4-5 : Exemple de bande observé                            FigureII.4-6 : Orientation des bandes de 
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II.4.1.2. Détection de la localisation 
Le seuil de localisation est la déformation qui marque la transition d’un mode de 
microfissuration diffuse dans tout l’échantillon à un mode de microfissuration localisée. 
Ce seuil de localisation constitue le véritable point d’initiation de la rupture. La détection 
expérimentale de ce seuil de la localisation se traduit par la perte de l’homogénéité du 
champ des déplacements à l’échelle macroscopique, due à la concentration des 
microfissures dans une bande et l’apparition des premières microfractures inclinées par 
rapport à la verticale. 
De nombreuses méthodes expérimentales ont été utilisées pour la détection de la 
localisation des déformations(Santarelli 1990). Parmi ces différentes méthodes, la plus 
simple consiste à multiplier le nombre de capteurs de mesure de déformations, ces 
capteurs peuvent être des jauges d’extensométrie (Haied 1997 ; El Bied 2000), des 
capteurs de déplacement type « cantilever » utilisés par Santerelli (1987), voir même des 
capteurs de déplacements type « LDT » utilisés par Besuelle (1999). On compare alors 
leur évolution respective au cours de l’essai. Dans nos essais axisymétriques, la détection 
de la localisation est effectuée à l’aide des capteurs LVDT internes décrits au paragraphe 
II.1.3.5. Les échantillons ont été instrumentés par ces capteurs, au nombre de six, qui sont 
disposé comme suit (figure II.4-7) : 
- deux capteurs LVDT placés de part et d’autre d’un diamètre de l’échantillon qui 
mesurent le déplacement axial en deux points 
- quatre capteurs LVDT placés à mi – hauteur de l’éprouvette, perpendiculairement à 
quatre génératrices diamétralement opposés deux à deux. Ils mesurent le déplacement 
radial en quatre points. Chaque paire de LVDT assure la mesure de la déformation le 



















Figure II.4-7 : Disposition des capteurs internes autour de l’échantillon. 
Nous présentons sur les figures II.4-10 (a)-(e) les résultats des différents seuils détectés 
dans nos essais, pour chaque confinement. Sur la base de ces résultats, nous avons 
déterminé les niveaux de contraintes correspondants  ; seuil de perte de linéarité des 
courbes contraintes-déformations noté A, seuil de dilatance noté C et seuil de localisation 
noté C. Ces différents seuils sont illustrés sur la courbe d’effort – déformation axiale par 
les points A, B et C respectivement. On résume dans le tableau II.2-4 l’ensemble des 
résultats obtenus sur les différents essais.  
Il est important de souligner que dans notre étude c’est la perte d’homogénéité des 
champs de déformation radiaux et axiaux qui est considérée comme critère expérimental 
d’apparition de la localisation. Santarelli (1990) a utilisé avec succès cette technique dans 
l’essai triaxial de révolution en comparant les déformations radiales mesurées dans deux 
directions orthogonales. Le seuil de localisation est alors supposé correspondre à la perte 
de linéarité de cette courbe. Notons que d’autres auteurs tels que Haied et al (1997) et 
Bésuelle (1999) ont utilisés le même procédé expérimental basé sur la comparaison entre 
des mesures multiples de déformation. A partir des travaux de Bésuelle (1999),nous 
avons choisi comme indicateur de localisation la divergence de la courbe de la différence 
des déformations radiales et axiales suivant les différentes directions. Cette différence 
reste linéaire par rapport à la déformation axiale, même dans le cas où le matériau 
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présente une anisotropie. Par contre, au point d’apparition de la localisation, cette linéarité 
est perdue. 
Notons que dans la littérature, le seuil de localisation des déformations dans les roches a 
été toujours observé avant le pic et ce pour des valeurs comprises entre 60 et 99% de la 
contrainte de pic. Santarelli (1990) explique une telle dispersion par la grande variété des 
roches et des techniques utilisées pour la détermination de ce seuil.  
Nous avons représenté les différents seuils déterminés sur la déformation par les points 
A, B, C1et C2, où C1et C2 représentent respectivement le seuil de la localisation radiale et 
axiale, que nous avons reporté sur les courbes contraintes-déformations correspondantes. 
A partir des résultats obtenus présentés dans le tableau II.4-2, quelques remarques 
importantes peuvent être formulées :  
Les points de perte de linéarité des courbes contraintes-déformations (A), pour différentes 
pressions de confinement, interviennent à des niveaux de contraintes entre 38 et 48% des 
contraintes au pic et à des déformations relativement basses de l’ordre de 30% des 
déformations au pic de contrainte. Ce seuil (A) est systématiquement inférieur au seuil de 
dilatance (point B), et se situe également en dessous du seuil de perte d’homogénéité des 
déformations radiales et axiales (points C1 et C2). L’apparition de cette perte de linéarité 
intervient sensiblement en même temps dans le cas des déformations axiales et radiales. 
Le seuil de dilatance noté (B) apparaît  à un niveau de contrainte qui se situe entre 70 et 
80% de la contrainte au pic. On note également que ce seuil de dilatance est souvent 
confondu avec le seuil de perte d’homogénéité des déformations radiales (point C1). 
En ce qui concerne le seuil de localisation, correspondant à la perte d’homogénéité du 
champ des déformations axiales ou radiales, il intervient à un niveau de contrainte situé 
entre 70 et 95% de la contrainte au pic. Le seuil de détection radiale (point C1), apparaît 
généralement plus tôt que le seuil de détection axiale. Ceci peut s’expliquer par le 
développement en premier des microfissures dans la direction verticale. L’observation 
que le point de détection radiale est souvent confondu avec celui du seuil de dilatance, 
rejoint les observations de plusieurs auteurs, tels que Brace et al (1966), Bieniawski 
(1967) et Paterson (1978). Rappelons que Bieniawski (1967) décrit le seuil de dilatance 
(point B) comme le véritable point d’instabilité de la rupture. 
Comparé aux résultats trouvés par El Bied (2000) sur la même roche à la même porosité 
et à l’état sec, où les échantillons ont été instrumentés avec des jauges, le seuil de 
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localisation observé dans nos essais est détecté plus tôt que celui observé dans le cas 
d’échantillon sec. Cette différence peut s’expliquer par le choix du critère de localisation 
et essentiellement par la présence de l’eau qui conduit à une diminution de la résistance à 
la propagation des fissures comme cela a été indiqué auparavant par Boozer et al (1963), 













Tableau II.4-2 : détection des événements sur les mesures de déformation




Détection de la localisation
(déformation radiale) (C1)
































7 97.5 5123 39,50 47,00 1523 20,33 78,00 2959 30,67 78,00 2959 30,67 87,95 3742 33,98
14 129.6 5608 57,20 54,43 1550 27,48 100,05 3539 42,68 100,05 3539 42,68 113,01 4525 47,00
14 132.4 6018 58,13 52,96 1441 26,99 101,95 3274 43,32 101,95 3274 43,32 119,95 4465 49,32
28 190.6 7374 91,53 79,86 2150 45,29 152,48 5060 69,49 133,42 4177 63,14 141,04 4500 65,68
28 194.6 8613 92,87 68,11 2036 41,37 136,22 4500 64,07 161,52 5760 72,51 161,52 5760 72,51
40 219.9 8893 113,30 81,36 2434 53,79 189,11 6771 89,70 182,52 6579 87,51 182,52 6579 87,51
40 221.8 7594 113,93 84,28 2154 54,76 159,70 4773 79,90 inexploitable 192.97 6059 90,99
50 259.5 8782 136,50 103,80 2781 67,93 199,82 5846 99,94 199,82 5846 99,94 199,80 7511 114,64
50 222 8263 124,00 99,90 2763 66,63 182,04 5799 94,01 199,80 6827 99,93 199,80 6827 99,93
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La figure II.4-8 illustre l’évolution du rapport entre les déviateurs de contrainte au seuil 
de localisation et au pic en fonction de la pression de confinement. Elle montre que dans 
l’intervalle de pression de confinement étudié, le seuil de localisation ne semble pas 
dépendre de la pression de confinement. 
De la même manière, nous avons représenté dans la figure II.4-9 le niveau de 
déformation axiale au seuil de localisation et au pic de la résistance. Celles-ci montrent 
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Figures II.4-10 (a) – (e) 
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II.4.2. Essais non drainés 
Ces essais ont été réalisés dans le but d’étudier le comportement non drainé du matériau 
sous l’application d’un chargement déviatorique et plus particulièrement la variation de la 
pression interstitielle et son impact sur le comportement de ce matériau en terme de 
rupture et de détection de la localisation. De la même manière que pour les essais drainés, 
des cycles de déchargement – rechargement ont été effectués à différents niveaux de la 
contrainte axiale. Les caractéristiques élastiques déterminés sur ces cycles sont 
représentés dans le tableau III.3-2 du chapitre III. 
II.4.2.1. Résultats et interprétation des essais 
Les essais de compression triaxiale non drainés ont été effectués aux mêmes pressions de 
confinement effectives que pour les essais drainés (7, 14, 28, 40 et 50 MPa). Les 
conditions initiales, en terme de saturation et de mise en confinement, sont les mêmes que 
celles utilisées dans les essais drainés. 
Les figure II.4-11(a)-(e) présente les résultats obtenus pour les différents confinements. 
Nous présentons pour chaque essai les courbes contraintes déviatoriques (σ1-σ3) en 
fonction des déformations (εax, εrad, εvol) ainsi que la variation de la pression interstitielle 
(u) en fonction de la déformation axiale (εax) 
On constate que les réponses en déformation ont la même allure que celles obtenues dans 
un essai drainé, à savoir un comportement de type fragile et dépendant du niveau de la 
pression de confinement. Comme nous pouvons le voir sur les figures II.4-11 (a)-(e), et en 
accord avec les résultats obtenus en conditions drainées, la contrainte de confinement a 
pour effet d’augmenter la résistance au cisaillement. En ce qui concerne la réponse en 
déformation volumique, elle est essentiellement dilatante à faible pression de 
confinement. A forte pression de confinement (28, 40, et 50MPa), elle présente une phase 
initiale de contractance d’autant plus importante que la pression de confinement est plus 
forte. Comparés aux résultats des essais drainés, le comportement volumique en non 
drainé est moins contractant, à cause de la pression interstitielle générée. 
La réponse en pression interstitielle est conforme à la variation de la déformation 
volumique : elle augmente en régime contractant et diminue en régime dilatant. Le 
maximum de surpression interstitielle croit avec la pression de confinement (fig II.4-12). 
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Sur la figure II.4-13 on représente le maximum des surpressions interstitielles en fonction 
de la pression de confinement pour l’ensemble des essais non drainés. Elle montre que 
dans l’intervalle de pressions de confinement étudié (0 à 50 MPa), le pic de la surpression 
interstitielle obéit à une loi de type linéaire. Les variations des pics des surpressions 
interstitielles dans les essais réalisés peuvent être décrites par la relation : 
02.1)(39.0)( 3'max +=∆ MPaMPau σ  
Concernant l'évolution de la surpression interstitielle au cours de l’essai, après une 
augmentation au début, celle-ci décroît fortement dans des essais à faible pression de 
confinement (7 et 14 MPa). Elle devient inférieure à la contre pression initiale et atteint 
une valeur d'environ -50 kPa, pour l’essai à 7 MPa de confinement, à une déformation 
axiale correspondant au pic de résistance. L’essai de répétabilité à 7MPa de confinement 
confirme cette observation (voir annexe I). Notons que cette pression finale entre dans 
l'intervalle d'imprécision des mesures de notre micro-capteur de pression interstitielle qui 
est égale à 70 kPa. Mais à ce niveau de pression négative, proche de la pression 
atmosphérique (-100 kPa), on peut penser que c'est un phénomène de cavitation qui s'est 
produit. Ce phénomène est souvent observé dans le cas des sables denses testés sous les 
mêmes conditions et rarement discuté dans le cas des roches. Il se traduit par la 
vaporisation de l'eau interstitielle à cause de la forte dilatance qui se produit dans 
l’échantillon. Des observations expérimentales de ce phénomène dans les roches 
granulaires, ont été rapportées par Tie et al (1988) dans le cas d'un grès sollicité à faible 
pression de confinement.  
Dans les essais à forte contrainte de confinement, la surpression interstitielle décroît pour 
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Figure II.4-13 : Evolution du pic de surpression interstitielle avec le confinement 
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Il est important de souligner que lorsque la pression interstitielle devient inférieure à la 
contre pression initiale, la résistance de la roche dans un essai non drainé paraît supérieure 
à ce qu’elle devrait être dans un essai drainé. Ce phénomène a été mis en évidence par 
Brace et Martin (cité par Panet 1976) qui l’ont appelé durcissement par dilatance. Rice 
(1975) a démontré théoriquement que la résistance d’une roche a tendance à augmenter, 
quand celle-ci est saturée par un fluide et qu’elle est en condition non drainé, à cause du 
module d'écrouissage H qui augmente de la quantité µβM (M étant le module élastique de 









Figure II.4-14 : Comparaison des courbes contraintes-déformations en condition drainée et non drainée. 
(Rice 1975) 
Afin de mettre en évidence ce phénomène de durcissement par dilatance, nous avons 
représenté sur la figure II.4-15 dans le plan de contraintes effectives de Terzaghi (σ'1,σ'3) 
les points de résistance maximale obtenus pour les essais drainés et non drainés effectués 
à même contrainte de confinement initial. On remarque qu’à faible confinement, la valeur 
de la résistance maximale augmente dans le cas d'un essai non drainé par rapport à celle 
d'un essai drainé effectué à la même contrainte effective initiale de confinement. A forte 
contrainte de confinement initial (40 et 50 MPa), on observe le phénomène inverse.  
Cependant, en terme de contrainte effective, on constate que l'ensemble des points de 
résistance maximale en conditions drainées et non drainées s'alignent bien sur une même 
droite montrant ainsi la validité du concept de contrainte effective de Terzaghi dans la 
description de la surface de rupture de ce matériau. Ceci est en bon accord avec les 
résultats de la littérature. 
 









Figure II.4-15 : Comparaison des points de résistance maximale en condition drainée et non drainée 
En ce qui concerne l’effet des cycles chargement-déchargement déviatorique dans un 
essai non drainé, il est similaire à celui observé dans le cas drainé. On observe une 
dégradation progressive du matériau à travers la diminution graduelle des modules 
sécants sur les cycles de la courbe contrainte déviatorique (σ1-σ3) - déformations εax, εrad 
(figure II.4-16). Concernant l’évolution des surpressions interstitielles avec les cycles, 
elles correspondent à un accroissement de la pression interstitielle à la charge et 
décroissance à la décharge avec une accumulation de surpression liée aux déformations 
irréversible (figure II.4-17). 
Les caractéristiques élastiques déterminées sur les cycles pour l'ensemble des essais sont 










Figure II.4-16 : Essai de compression triaxiale non drainé avec cycles 
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Figure II.4-17 : Evolution de la surpression interstitielle au cours de cycles décharge - recharge 
 
Pour étudier l'influence de la pression interstitielle sur le trajet de chargement, nous avons 
représenté dans la figure II.4.18 l’allure du chemin des contraintes effectives pour les 
essais drainés et non drainés dans le plan (σ1-σ3, p’). Nous avons calé une droite unique 
de rupture sur les points de résistance maximale pour les deux types d’essai. Le chemin 
de contrainte suivi par les essais non drainés montre une déviation vers la gauche par 
rapport au chemin drainé qui suit une trajectoire linéaire inclinée de 60° par rapport à 
l’axe horizontal, à cause de l'augmentation de la pression interstitielle due à la 
contractance. Cette déviation est faible comparée à celle qu’on peut observer dans le cas 
des sols testés dans les mêmes conditions, qui s‘explique par la faible compressibilité de 
la matrice rocheuse en comparaison de celle des sols. Après cette phase initiale de 
contractance, le chemin de contrainte non drainé présente un point de rebroussement 
correspondant à l’apparition de la dilatance et remonte par la suite le long de la droite de 
rupture. 
On présente dans le tableau II.4-3, de la même manière que dans les essais drainés, les 
orientations des surfaces de rupture mesurées sur les éprouvettes injectées par rapport à la 
direction de contrainte principale mineure. Elle décroît avec l'augmentation de la 
contrainte de confinement (figure II.4-19). on note également que ces orientations sont 
plus importantes comparées à celles observées dans le cas drainé. Comme on le verra 
dans le chapitre III section III.3-7, ceci est relie au comportement volumique différent 
dans les deux types d’essais. 
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Figure II.4-18 : Orientation des bandes de cisaillement – essais non drainés 
 
Pression de  
confinement 
(MPa) 
Orientation des bondes 
de cisaillement - essais 
drainés 
Orientation des bondes 
de cisaillement - essais non 
drainés 
7 70° 70° 
14 63° 69° 
28 62° 68° - 66° 
40 60° - 57° 66.5° - 63.5° 
50 54° 62° - 60° 
 
 
Tableau II.4-3       Figure II.4-19 
Orientation des bandes de cisaillement en fonction de la pression de confinement (essais drainés et non 
drainés) 
II.4.2.2. Détection de la localisation 
L’analyse est basée sur le même principe que pour les essais drainés. Nous présentons sur 
les figures II.4-22 (a)-(e) les résultats de détection des différents seuils (perte de linéarité, 
dilatance et localisation) pour chaque confinement. On résume dans le tableau II.4-4 
l’ensemble des résultats obtenus. 
Le seuil de dilatance noté B est trouvé à un niveau de contrainte qui se situe entre 35 et 
72%, plus faible par rapport à celui observé dans les essais drainés (voir figure II.4-20). 
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Ce résultat concorde avec l’observation d’une déformation volumique moins contractante 
que pour les essais drainés 
En ce qui concerne le seuil de localisation, contrairement à ce que nous avons observé 
dans les essais drainés, la détection axiale intervient à un niveau de contrainte plus faible 
à celle observée en radiale (entre 60 et 90% de la contrainte au pic).  
On représente sur la figure II.4-21 les seuils de localisations radiaux trouvés dans les 
essais drainés et non drainés en terme de contrainte déviatorique pour différents 
confinements. On remarque, que pour les deux séries d’essais, les points correspondant au 
seuil de localisation sont proches. Ce résultat nous amène à conclure que le seuil de 
localisation obtenu dans nos essais ne semble pas être affecté par la condition de drainage 
global de l’essai. Comme on le verra dans le chapitre III, l’endommagement non 
homogène de l’échantillon permet un drainage local du fluide même en conditions 
globalement non drainées. Le phénomène de localisation des déformations apparaît donc 
en condition localement drainée même si l’essai est conduit en condition globalement 
non-drainée. Ceci est conforme aux observations et aux analyses de Vardoulakis et Sulem 
(1995) qui ont montré que la possibilité d’une localisation des déformations en condition 
localement non drainée (à flux de fluide nul en tout point) n’est pas observée car elle 
nécessite une discontinuité de la pression interstitielle à la frontière de la bande de 
cisaillement.  
Ces résultats constituent à notre connaissance les premiers résultats expérimentaux du 
phénomène de localisation pour des essais non drainés sur des roches, qui nécessitent un 
approfondissement. A ce stade, nous n’avons pas les éléments suffisants pour pouvoir 
expliquer pourquoi la détection de la localisation sur les déformations axiales intervient 
plus tôt que les déformations radiales. Cependant, on peut penser que cette détection 
prématurée correspond à un phénomène de réarrangement de l’espace poreux lié à la 
pression interstitielle généré, qui se traduit par des glissements intergranulaires dans la 
direction axiale. 









Tableau II.4-4 :détection des événements sur les mesures de déformation 
 




Détection de la localisation
radiale (C1)
































7 107.6 6248 42,87 32,28 1234 12,77 50,57 2260 18,86 85,00 4348 33,55 63,48 3193 24,52
14 151 8871 64,33 24,92 703 12 51,94 1885 20,6 110,23 5088 43,74 92,11 3906 35,94
14 133.5 6674 58,50 37,65 1031 20,5 96,92 3868 40,28 106,80 4430 44 106,80 4430 44
28 175 8945 86,33 60,03 913 29,73 105,00 3365 43,69 152,25 6300 62,78 122,50 4200 50,2
40 193.3 6795 104,43 71,91 1651 42,93 108,25 2699 52 175,90 5812 75,13 175,90 5812 75,13
40 185 7305 101,67 57,91 1567 38,93 109,15 3191 52,4 185,00 7305 80,51 172,05 6784 75,03
50 189 6811 113,00 61,99 1420 47,19 136,84 3668 65,6 189,00 6811 85,58 164,43 5112 74,32
50 204 8100 118,00 66,50 1860 48,43 146,88 4879 68,03 204,00 3070 90,23 170,54 5847 76,11
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Figures II.4-22 (a) – (e) 
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II.4.3. Conclusion 
A partir des résultats obtenus sur les essais présentés dans ce chapitre, quelques 
remarques importantes peuvent être formulées : 
 Le grès étudié est un matériau initialement isotrope. La porosité initiale de 
microfissuration est inférieure à 1% de la porosité totale du matériau. La contrainte 
moyenne de fermeture des ces microfissures est évaluée à 3.7 MPa. 
 Les résultats des essais de compression hydrostatique, drainés et non drainés, ont mis 
en évidence l’influence de la pression de confinement et de la pression interstitielle 
sur la compressibilité de la matrice rocheuse. On a observé une diminution de la 
compressibilité avec l’augmentation de la contrainte moyenne effective jusqu’à 
atteindre un état stable où la compressibilité ne varie plus, ce qui peut correspondre à 
la fermeture des microfissures préexistante.  
L’évolution du coefficient de Skempton B avec la contrainte moyenne effective, dans 
le cas non drainé, a le même type de comportement que celui observé pour le 
coefficient de compressibilité. On trouve un coefficient B proche de l’unité à faible 
contrainte de confinement qui décroît avec celle-ci pour atteindre une valeur proche de 
0.6.  
L’examen de la notion de contrainte effective a montré, dans le cas des essais de 
compression hydrostatique, que la définition de la contrainte effective de Biot décrit 
bien la réponse en contrainte – déformation. 
L’évaluation du coefficient de Skempton B par les méthodes analytiques conduit à des 
valeurs comparables à celles mesurées expérimentalement. 
 Des essais de compression triaxiale, drainés et non drainés, ont été effectués aux 
même pressions de confinement. Qualitativement, les réponses en contraintes – 
déformations ont la même allure, à savoir un comportement de type fragile et 
dépendant du niveau de pression de confinement. Cependant, on note que le 
comportement volumique, dans le cas non drainé, est moins contractant. Ceci est dû 
au développement d’une surpression interstitielle. 
La réponse en pression interstitielle est trouvée conforme à la variation de la 
déformation volumique. Elle augmente dans la phase contractante et diminue dans la 
phase dilatante. Le maximum de pression interstitielle est d’autant plus élevé que la 
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pression de confinement initiale est élevée. Dans les essais à faible pression de 
confinement, la pression interstitielle décroît rapidement à l’initiation de la dilatance 
pour atteindre une pression inférieure à la contre pression de départ, conduisant à une 
résistance apparente légèrement supérieure à celle obtenu dans un essai drainé. Cela 
rend compte de l’influence de la pression interstitielle sur la résistance mécanique de 
la roche et du phénomène de durcissement par dilatance.  
L’effet des cycles déchargement-rechargement déviatorique, dans le cas des deux 
types essais, a été trouvé similaire. On a observé une dégradation progressive du 
matériau à travers la diminution des modules élastiques sécants. Mais le niveau 
d’endommagement observé, dans le cas d’essais non drainés, est trouvé plus 
important. Ce qui est mis en évidence par les valeurs des coefficient de Poisson qui 
sont plus forte dans le cas non drainé (voir tableau III.3-1 et III.3-2). 
L’allure du chemin de contrainte effective, pour les essais drainés et non drainés, est 
représenté dans le plan (σ1-σ3, p’). Le chemin de contrainte suivi par les essais non 
drainés montre une allure semblable à celle observée dans le cas des sols avec une 
déviation plus faible due à la faible compressibilité de la matrice rocheuse en 
comparaison à celle des sols. 
L’orientation des surfaces de rupture, mesurées sur les éprouvettes injectées par 
rapport à la direction de la contrainte principales mineure, décroît avec l’augmentation 
de la pression de confinement. Ces orientations ont été trouvées plus importantes dans 
le cas d’essais non drainés comparés à celles observés dans le cas drainé 
En ce qui concerne le seuil de localisation en terme de contrainte déviatorique, une 
différence a été constatée, dans le cas d’essai non drainé, entre la détection axiale et 
radiale. Mais de façon générale, le seuil de localisation déterminé dans le cas des deux 









Modélisation du comportement du 
grès de Fontainebleau  
III.1. Introduction 
Dans ce chapitre, nous présentons un modèle de comportement élastoplastique adapté 
pour décrire le comportement du grès de Fontainebleau. Ce modèle a été développé  pour 
l’étude du comportement des roches granulaires (Vardoulakis et Sulem 1995; Oulahna 
1996; Sulem et al 1999; Elbied 2000). 
Dans ce modèle, des caractéristiques importantes observés dans la réponse du grès telles 
que la dépendance en pression, la dilatance, le caractère frottant et cohésif, l’écrouissage 
et radoucissement ont été introduits. L'étalonnage du modèle est basé sur l'évaluation des 
propriétés élastiques et plastiques de la roche à partir des données expérimentales. 
L’influence de l’état des contraintes sur les paramètres élastiques est décrite par un 
modèle hyperélastique. L’endommagement est pris en compte par une dépendance des 
paramètres élastiques en fonction des déformations plastiques accumulées. Le 
comportement plastique du matériau est décrit par un critère de Mohr-Coulomb non 
linéaire tenant en compte de la dépendance en pression des paramètres plastiques (angle 
de frottement, angle de dilatance) de la roche, du caractère écrouissable et radoucissant du 
matériau, de la phase contractance/dilatance du comportement volumique. 
On présente dans la suite la méthode d'étalonnage de ce modèle sur les données 
expérimentales puis sa validation par la simulation des courbes contraintes-déformations. 
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III.2. Description du modèle  
III.2.1. Caractérisation de l’élasticité 
III.2.1.1. Effet des contraintes 
Le comportement élastique des roches granulaires montre une dépendance en contraintes 
des modules élastiques qui reflète le phénomène de fermeture des microfissures et des 
pores lors du chargement. Ce comportement est décrit par un modèle hyperélastique 
(Sulem et al 1999) où les modules de cisaillement G et de compressibilité K sont 
fonctions des deux invariants des contraintes p et T 
( ) ),(                 ;           , TpKKTpGG ==  (III-1) 
avec p la contrainte moyenne et T la contrainte de cisaillement  
kkp σ3
1=      
ijijijijijss pSSSJJT δσ −===   ;  2
1  ;  22  
La condition nécessaire et suffisante pour l’existence d’un potentiel élastique s’écrit 
















On montre alors que la dépendance en contrainte des modules élastiques s’exprime en 
fonction d’une contrainte élastique équivalente 
22
e T)1(2p)21(3 ν++ν−=σ  (III.3) 
Le potentiel élastique w c  à pour expression 
∫= e Edw eec
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  (III.4) 




°° ε=σ  (III-5) 





ik jl il jk ij kl




⎠⎟δ δ δ δ
ν
















  (III-7) 
On doit souligner que l'hyperélasticité est stable au sens de Hadamard si wc est une 





≤   (III-8) 
L’analyse de stabilité de ce modèle hyperélastique, dans le cas de notre étude, est donnée 
dans l’annexe II. 
III.2.1.2. L’endommagement 
L'endommagement est défini comme la détérioration progressive des matériaux sous 
sollicitation mécanique conduisant à sa rupture. Des études précédentes (Pellegrino 1995; 
Haied 1995 ), ont montré que l'endommagement dans un grès sous sollicitation triaxiale a 
une nature anisotrope. Cependant cette anisotropie induite est relativement faible pour la 
roche considérée ce qui nous conduit à considérer exclusivement un endommagement 
isotrope afin de garder l'isotropie du modèle de comportement. 
Les cycles de décharge - recharge dans les essais triaxiaux effectués, montrent que les 
modules élastiques sont influencés par deux phénomènes en compétition. La fermeture 
des microfissures sous contrainte et l’endommagement sous fort déviateur. Ce phénomène 
est décrit en considérant que le module élastique de cisaillement ainsi  que le coefficient 
de Poisson sont fonctions à la fois de la contrainte élastique équivalente eσ  (modèle 
hyperélastique) et de la déformation plastique accumulée pg  (modèle 
d’endommagement). 
G G ge
p= ( , ) )σ ν ν  ;   = (g p  (III-9) 
L'intensité du déviateur de déformation plastique pg  est donnée par la relation suivante : 
que)axisymétri conditions(en    
3
2    ;   prad
p
ax
ppp dddggdg εε −== ∫  (III-10) 
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III.2.2. Caractérisation de la plasticité 
La partie plastique du modèle est basée sur les hypothèses suivantes : le second invariant 
de la déformation déviatorique plastique est une mesure du glissement plastique qui se 
produit entre les grains et à travers les microfissures de la roche. Au-delà de l'état de 
plastification initiale, l'angle de frottement mobilisé croît en fonction de la déformation 
plastique jusqu'à atteindre un état correspondant au frottement maximum mobilisable. 
D’autre part, au cours de la déformation de la roche, de nouvelles microfissures peuvent 
apparaître ou être activées, conduisant à un radoucissement dû à une perte de résistance 
en traction de la roche. Ces hypothèses sont présentées sur la figure III.2-1 où est 
représentée le critère de plasticité de Mohr Coulomb dans le plan (p,T) 
0)( =−−= fpqTF  (III.11) 
où f est le paramètre de frottement et q est une constante qui dépend de la cohésion du 
matériau c. 
La mobilisation du frottement est décrite par un écrouissage isotrope de l’état (0) à l’état 
(1). Le radoucissement en cohésion est décrit par un écrouissage cinématique de l’état (1) 









Figure III.2-1 :Critère de plasticité dans le plans (P, T) : (0)-(1) durcissement pré pic « mobilisation du 
frottement ». (1)-(2) radoucissement post pic « perte de cohésion » (d’après Sulem et al 1999) 
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III.3. Etalonnage du modèle  
L’étalonnage du modèle décrit est fait sur la base des données expérimentales déduites 
des essais de compression triaxiale drainés et non drainés réalisés sur les échantillons de 
grès de Fontainebleau, présentés dans le chapitre II de cette thèse. 
Il est important dans la stratégie d’étalonnage de déterminer tout d’abord les paramètres 
élastiques et ensuite les paramètres plastique. 
III.3.1. Déterminations des paramètres élastiques 
Les paramètres élastiques sont étalonnés à partir des cycles décharge –charge effectués 
dans les essais triaxiaux. 
On note εax la déformation axiale, εrad la déformation radiale, σ1 la contrainte axiale et σ3 
la contrainte de confinement (constante au cours d’un essai triaxial). L’intensité des 
déviateurs de contrainte et déformation ainsi que la contrainte moyenne sont donnés par 
les relations suivantes : 
331 σσ −=T   (III.12) 
( ) 32p 21 σ+σ=   (III.13) 
32 axaxg εε −=   (III.14) 




ax ενε ∆−=∆   (III.15) 
gGT s ∆=∆   (III.16) 
où ss Get  ν  sont respectivement le coefficient de Poisson sécant et le module de 
cisaillement sécant. 
Ces modules élastiques sont obtenus à partir de la pente des droites sécantes des boucles 
de déchargement - chargement. Pour chaque cycle de décharge – charge 
l’endommagement du matériau est quantifié à partir de l’évaluation de l’intensité du 
déviateur des déformations à la fin de la phase de décharge. Les caractéristiques obtenues 
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sur les cycles pour l’ensemble des essais drainés et non drainés sont présentées dans les 
tableaux III.3-1 et III.3-2. 
L’examen de ces résultats montre que la pression de confinement influence peu la valeur 
du coefficient de Poisson νs, par contre cette valeur augmente lorsque l’intensité du 
déviateur des déformations plastiques gp augmente. Dans le cas non drainé, on trouve des 
coefficients de Poisson supérieurs à ceux obtenus dans le cas drainé. Ceci est dû à la 
surpression interstitielle générée dans les essais non drainés qui conduit à un 
endommagement plus important. Concernant l’évolution du module élastique Gs, on 
observe un durcissement avec l’augmentation de la pression de confinement qui est dû à 
la fermeture des microfissures préexistantes. On observe également une diminution de ce 
module lorsque l’intensité du déviateur des déformations plastiques augmente. 
L’endommagement plus important, observé dans le cas non drainé, est visible par des 


















Référence d'essais Cycles P-cycles T-cycles 
Gr888-4-drainé-7MPa 1 0,16 14281 227 20,0 22,6 44,7 
2 0,19 13832 394 24,9 31,1 58,8 
Gr888-10-drainé-7MPa 1 0,19 12695 334 18,5 19,9 39,7 
2 0,24 10426 567 24,9 31,0 57,9 
Gr888-12-drainé-14MPa 1 0,21 15443 272 34,5 35,6 71,8 
2 0,22 13524 409 42,5 49,3 94,6 
Gr888-24-drainé-14MPa 1 0,22 15517 252 35,5 37,3 52,3 
2 0,25 14299 400 43,2 50,6 75,4 
1 0,17 16181 87 42,3 24,8 70,6 
Gr888-15-drainé-28MPa 2 0,18 15672 125 50,3 38,8 91,4 
3 0,20 15026 224 59,9 55,5 117,5 
4 0,23 14106 352 69,1 71,4 142,6 
1 0,17 15120 123 45,8 30,9 79,9 
Gr888-19-drainé-28MPa 2 0,19 14394 249 55,6 47,8 105,6 
3 0,22 13485 400 64,9 63,9 130,3 
1 0,19 17295 100 58,5 32,2 93,7 
Gr888-6-drainé-40MPa 2 0,21 16731 102 65,5 44,3 110,2 
3 0,23 16055 192 77,2 64,6 141,6 
1 0,18 16920 104 72,6 39,3 117,3 
Gr888-1-drainé-50MPa 2 0,20 16198 179 84,3 59,5 145,6 
3 0,23 15566 309 96,8 81,2 177,5
Gs MPa sν  gP*106 σe MPa
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Référence d'essais Cycles νs Gs MPa gp * 106 P - cycle T - Cycle σe MPa 
1 0.25 11017 250 11.8 13.9 26.0 
2 0.31 9461 597 17.4 24.8 43.8   
Gr888-27-nondrainé-7MPa 3 0.36 7786 895 22.9 33.1 58.2 
1 0.24 13391 441 31.1 38.4 71.2 
Gr888-27-nondrainé-7MPa 2 0.27 11625 882 38.9 50.5 92.0 
1 0.22 12677 543 22.0 26.9 50.1 
Gr888-27-nondrainé-7MPa 2 0.28 10665 773 27.2 36.2 64.6 
1 0.23 14404 199 34.8 27.0 59.0 
2 0.21 12905 412 40.1 43.0 82.4   
Gr888-27-nondrainé-7MPa 3 0.26 10783 604 47.0 56.3 103.8 
1 0.29 16134 97 54.9 37.1 83.1 
2 0.27 15787 207 59.3 50.8 101.9   
Gr888-27-nondrainé-7MPa 3 0.30 15134 338 63.3 61.9 117.8 
1 0.28 16374 134 61.1 34.3 85.5 
2 0.25 15827 185 65.5 48.3 103.3   
Gr888-27-nondrainé-7MPa 3 0.28 15024 293 71.1 65.5 127.5 
 
Tableau III.3-2 :Données concernant les cycles décharge – charge pour différents essais de compression 
triaxiale non drainés 
III.3.2. Etalonnage du modèle 
III.3.2.1. Coefficient de Poisson 









gg +++=νν   (III-16) 
Les valeurs des paramètres v0, n0, n1, n2, pour le cas drainé et non drainé, sont données 









 n0 n1 n2 
Essais drainés 0,13 100 1200 8,4 
Essais non drainés 0,19 100 1000 9,8 
0ν 










Figure IV.III-1: Evolution du coefficient de Poisson avec la déformation plastique 
III.3.2.2. Module élastique de cisaillement 
Le module de cisaillement Gs est décrit par le produit de deux fonctions suivantes :  
)()( pess gGG ησ∗=  (III-17) 
La fonction )( esG σ∗  est une fonction qui décrit l’augmentation du module de cisaillement 
avec la contrainte élastique équivalente d’un matériau qui n’est pas endommagé (gp = 0), 
jusqu’à une valeur maximale. Ces modules sont évalués suivant une interpolation  linéaire 
sur les points (gp, G) correspondant aux différents cycles réalisés pour chaque 
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La fonction )()( ess
p GGg ση ∗=  décrit la diminution du module de cisaillement qui 
devient importante à partir d’un certain à partir d’un certain seuil de la contrainte 
déviatorique. Cette fonction est appelée fonction d’endommagement et elle a la forme 
suivante : 















Fonction d'étalonnage non drainé
 g0 g1 g2 
Essais drainés 15603 59,3 -0,5 58,7 17166 
Essais non drainés 11179 221,5 -2,0 54,6 17223 
pic
eσ pic s G     ∗ 












On représente dans les figures III.3-2 et III.3-3 les courbes d’évolution du module de 














Figure III.4-2 : Evolution du module élastique de cisaillement sécant avec l'augmentation des contraintes et 






 η0 η1 
Essais drainés 1332 1,7 
Essais non drainés 615,3 2,5












Figure III.4-3 : Evolution du module élastique de cisaillement sécant avec l'augmentation des contraintes et 
des déformations plastiques - essais non drainés 
A partir des fonctions du coefficient de Poisson )( pgν  et du module de cisaillement 
),( pes gG σ , le module de Young sE  et le module de compressibilité du matériau sK  






et                )1(2 ν
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+=+=  (III-20) 
Pour les fonctions d’élasticités déterminées ici, le critère de stabilité de l’élasticité au sens 
de Hadamard est vérifié comme cela est montré dans l’annexe II. 
III.3.3. Critère de plasticité non-linéaire de Mohr-
Coulomb 
A partir des caractéristiques élastiques, on détermine en tout point de mesure l’intensité 







2 εε  (III-21) 
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Le coefficient de frottement f (ou l’inclinaison des contraintes σφtan ) et l’angle de 
frottement mobilisé mφ  (ou la fonction de frottement µ ) sont décrits par les relations 
suivantes : 
qp




3sinφµ  (III-23) 
où p’ est la contrainte moyenne effective de Terzaghi 
Le paramètre q, qui dépend de la cohésion du matériau, est supposé constant jusqu’au pic 
de l’angle de frottement mobilisé puis diminue avec l’augmentation des déformations 
plastiques dans le régime radoucissant. Ceci suppose que la décohésion du matériau est 
faible avant le pic de frottement (fig III.3-4). La valeur q0 est déterminé au pic du 

































Figure III.3-5 : Contraintes au pic pour différents essais drainés et non drainés 
 
L’analyse de l’évolution du coefficient de frottement ainsi que l’angle de frottement 
mobilisé à différentes pressions de confinement, dans le cas d’essais drainés et non 
drainés, montre une augmentation avec les déformations plastiques. On remarque que le 
pic est atteint à la même valeur, dans les types d’essais (drainés et non drainés), pour les 
différentes pressions de confinement (voir figures III.3-6 et III.3-7). 
Par conséquent nous avons choisi de caler le coefficient de frottement et l’angle de 
frottement mobilisé par deux fonctions de l’intensité du déviateur des déformations 
plastiques gp, en regroupant l’ensemble des données d’essais drainés et non drainés 
(figures III.3-8 et III.3-9) sous la forme : 
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Figure III.3-6 : Coefficient f et fonction µ de frottement  mobilisé en fonction du déviateur de déformation 
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Figure III.3-7 : Coefficient f et fonction µ de frottement  mobilisé en fonction du déviateur de déformation 


















Figure III.3-9 : Calage de la fonction de frottement mobilisé µ(gp) 
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III.3.4. Potentiel plastique 
La procédure d’évaluation du potentiel plastique est basée sur la détermination en tout 
point la déformation volumique plastique pvε  et du paramètre de dilatance d déterminées 








p'2 −−=−= εεεεε  (III-25) 
pp
v dgdd ε=  (III-26) 
L’évolution de la déformation volumique pvε  en fonction de la déformation déviatorique 
plastique gp et représentée sur les figures III.3-10 (a) (essais drainés) et III.3-11 (a) (essais 
non drainés). Elle est approximée par une fonction hyperbolique de la forme : 
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++== ε   (III-28) 
Les coefficients d0, d1 et d2 pour les essais drainés et non drainés, à différentes pressions 
de confinement, sont donnés dans le tableau III.3-5 
Sur des figures III.3-10 (b) et III.3-11 (b) on peut constater que le paramètre de dilatance 
dépend de la pression de confinement et de la déformation déviatorique plastique. On 
observe que ce coefficient augmente avec les déformations plastiques et diminue lorsque 
la pression de confinement augmente. 
Le coefficient de dilatance est sensiblement le même à faible pression de confinement 
pour les essais drainés et non drainés. A forte pression de confinement la dilatance est 
plus forte pour les essais non drainés. Cela est à relier à la surpression interstitielle plus 
importante qui se développe à fort confinement. 
 
 


























Figure III.3-10 : Evolution des déformations volumique plastiques εvp et du paramètre de dilatatance d à 
différentes pressions de confinement (essais drainés) 
Pression de confinement (MPa) d0 d1 d2
7 -1,694 9,38E-04 8,61E-04
Essais 14 -1,500 6,30E-04 7,10E-04
drainés 28 -1,499 5,00E-04 6,29E-04
50 -1,424 4,74E-04 9,78E-04
7 -1,205 6,31E-04 6,06E-04
Essais 14 -1,000 7,09E-04 9,40E-04
non 28 -0,980 4,55E-04 5,05E-04
drainés 40 -1,567 5,00E-04 6,73E-04
50 -1,139 3,50E-04 5,07E-04
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Figure III.3-11: Evolution des déformations volumique plastiques εvp et du paramètre de dilatatance d à 
différentes pressions de confinement (essais non drainés) 
 
Afin de tenir compte de cette dépendance en pression et en déformation pour caler le 
paramètre de dilatance, nous avons choisi une fonction qui a la forme 
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Pour caler cette fonction, nous avons procédé de la façon suivante : nous avons évalué les 
valeurs au pic de d et de la contrainte moyenne effective, à différentes pressions de 
confinement, pour les essais drainés et non drainés. On a trouvé que pour chaque série 
d’essais drainés et non drainés, les couples correspondant au maximum de dilatance et à 
la contrainte moyenne effective, se confondent bien. On les a donc approximés par une 
seule fonction. Puis nous avons calé les données )'(),'( pgpd p ξ  par la fonction 
)( pgd ∗ . 
Les coefficients p0 et n, dans la fonction )'( pξ , ainsi que d0*, a*, b* et c*, pour les essais 
drainés et non drainés, sont donnés dans le tableau III.4-6. Les fonctions ),'( pgpd  
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Figure III.4-12 (a) et (b) : Représentation de la fonction de dilatance ),'( pgpd  
- (a) Essais drainés – (b) Essais non drainé 
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III.3.5. Résultats de la simulation 
La simulation des essais drainés est illustrée sur les figures III.4-14 (a)–(e). On trouve que 
l’allure des courbes expérimentales, en termes de contrainte – déformations ainsi que les 
pics de résistance, sont très bien reproduits par le modèle à différentes pressions de 
confinement. 
Pour la simulation des essais non drainés, nous avons utilisé les paramètres du modèle de 
comportement déterminés sur les essais drainés (ce qui correspond aux caractéristiques 
intrinsèques de la roche). On simule alors à la fois l’évolution de la pression interstitielle 
et des déformations. Nous avons exprimé pour une roche saturée la surpression 
interstitielle en fonction de la variation volumique de l’espace poreux suivant la même 
approche que celle que nous avons développée dans le cas élastique dans le paragraphe 





un ε∆=∆−+∆ ')1(        (III-31) 
avec 







p εεεε ∆+∆=∆+∆=∆ '  
L’évolution de la pression interstitielle peut être alors évaluer par une fonction de la 

























































Les résultats de cette simulation sont présentés dans la figure III.3-14. La prévision du 
modèle est assez satisfaisante en terme de la réponse contrainte – déformation, par contre 
le pic de résistance pour les essais à fort confinement est  légèrement sous estimé. En ce 
qui concerne la réponse en pression interstitielle, on représente dans la figure III.3-15 les 
courbes d’évolution de la pression interstitielle obtenues expérimentalement et suivant 
l’équation  (III-32). Cette simulation reproduit bien la surpression interstitielle mesurée en 
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particulier le pic. On remarque que à faible pression de confinement le modèle surestime 
la surpression. 
Enfin, sur la base des résultats de cette simulation, on peut conclure que ce modèle donne 
des résultats satisfaisant en ce qui concerne les essais drainés. Quant à la simulation des 
essais non drainés, des essais complémentaires ainsi qu’une amélioration du modèle en 
terme de la prise en compte de la réponse en pression interstitielle, sont envisagés afin 




Figure IV.3-13 : Simulation des essais drainés 
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Figure IV.3-14: simulation des essais non drainés 
 
Figure III.4-15 : Evolution de la pression interstitielle à différentes pressions de confinement 
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III.4. Analyse de la localisation des déformations 
Historiquement, l’approche et les bases théoriques qui décrivent les phénomènes de 
localisation des déformations comme phénomène de bifurcation remontent aux travaux 
d’Hadamard (1901). Ces travaux reposent sur l’analyse de la vitesse de propagation 
d’ondes d’accélération dans les solides élastiques linéaires. Plus tard, Thomas (1961), Hill 
(1962) et Mandel (1964) ont étendu les principes de cette approche dynamique aux 
matériaux à comportement non linéaire. Une formulation quasi statique de la théorie de la 
localisation des déformations, adaptée aux géomatériaux  a été introduite en 1975 par 
Rudnicki et Rice (1975). La démarche suivie consiste à rechercher si la description 
rhéologique de la loi de comportement permet d’obtenir une solution compatible avec les 
conditions aux limites, et comportant un mode de déformation localisée en bande de 
cisaillement. Pour pallier aux effets de bord liés aux conditions limites et réduire la 
complexité des équations, le matériau est supposé homogène, infini et non visqueux. Les 
conditions aux limites ne jouant aucun rôle dans l’analyse (Rice, 1976), la loi de 
comportement à elle seule définit les conditions de localisation (seuil de localisation et 
orientation de la bande de cisaillement). 
Dans  la suite de ce paragraphe, nous allons rappeler brièvement les principes de l’analyse 
de localisation suivant la méthode décrite par Vardoulakis et Sulem (1995). Les résultats 
obtenus (inclinaison de bandes de cisaillement) à partir de cette analyse elastoplastique 
ainsi que les résultats obtenus à partir d’une approche plus simple par la formule d’Arthur 
(1977) sont comparés avec les résultats expérimentaux. 
III.4.1. Formulation et équation de base 
Condition cinématique 
Le champ de déplacement est supposé continu. D’après le théorème de Maxwell, seule la 
composante normale du gradient de déplacement peut être discontinue. Cette condition, 
appelée condition cinématique, s’écrit : 
[ ] jiij ngu =∆∂      III-33 





























Figure III.4-1: Shématisation de la cinématique d’une bande de cisaillement 
Condition statique 
La condition statique exprime l’équilibre des vecteurs de forces à travers la bande de 
cisaillement 
[ ] [ ] jiji ndt σ∆=      III.-35 
[ ] [ ]










    III-36 
Equations de comportement 
Les équations incrémentales de comportement sont écrites sous la forme générale : 
klijklij C εσ ∆=∆      III-37 
où ijklC  est le tenseur de raideur. Pour le cas d’un état initial correspondant à une 
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où pour un modèle élastoplastique de Mohr-Coulomb les coefficients ijC  s’expriment sou 











































































Condition de localisation 
En combinant les conditions statique III-36 et cinématique III-34 avec les équations 
incrémentales de comportement on obtient l’équation caractéristique suivante pour 
l’inclinaison θ  de la bande de cisaillement : 
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La condition de bifurcation exprime que l’équation III 40 a des solutions réelles pour 
l’orientation θ de la bande de cisaillement. Cette condition est atteinte dès que 
0     avec         042 pabacb =−=∆   III-42 
l’angle d’inclinaison de la bande est alors : 
4/1)/(tan acB =θ      III-43 
III.4.2. Application aux résultats des essais triaxiaux 
Les observations expérimentales présentées au chapitre II ont montré que dans les essais 
globalement non drainés, il y avait un drainage local en raison des phénomènes de 
microfracturation. L’analyse a donc été développée en conditions drainées en contraintes 
effectives. 
Pour cette analyse, nous avons utilisé les paramètres élastiques (G, K) et plastiques (d, f) 
déterminés des essais triaxiaux. Les résultats de cette analyse sont récapitulés dans le 
tableau III.4-1 et les angles d’inclinaison de la bande déterminés sont comparés aux 
résultats expérimentaux (figure III.4-2). Ces résultats considèrent les essais drainés et non 
drainés. 
De ces résultats en remarque que les valeurs théoriques obtenues pour les angles 
d’inclinaison correspondent sensiblement aux valeurs expérimentales obtenues à 
différentes pressions de confinement. On peut donc en déduire que le modèle 
élastoplastique coaxial, est bien adapté pour l’étude de la localisation des déformations en 








Tableau III.4-1 : Résultats théoriques obtenus à partir de l’analyse de localisation 
Confinement effectif(MPa) orientation mesuré coefficient de dilatance orientation calculée (flow theory)
7,0 69,7 1,17 70,3
8,9 70 1,13 69,6
14,0 63,4 1,02 67,7
14,4 68 1,01 67,6
15,0 69 1,00 67,4
16,1 66 0,97 67,0
23,8 68 0,81 64,3
28,0 61,9 0,72 62,9
28,2 66 0,71 62,8
28,2 66,5 0,71 62,8
29,4 63,5 0,69 62,4
33,1 60 0,61 61,2
33,8 62 0,59 61,0
40,0 57 0,46 59,0
40,0 60 0,46 59,0
50,0 54 0,25 56,0
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Nous avons aussi  procédé dans le cadre de cette analyse à la détermination de 
l’orientation des bandes de cisaillement, à partir de la formule proposer par Arthur et al 
(1977) présenté ci-dessous sur la base des résultats expérimentaux. Cette approche a été 
utilisée auparavant par Vardoulakis (1980) avec succès pour prédire l’orientation des 
bandes de cisaillement dans le cas d’essais biaxiaux. 
4445 ψφθ ++°=B        (III-41) 
ou φ est l’angle de frottement et ψ est l’angle de dilatance correspondant au seuil 
d’initiation de la localisation de déformation. Dans cette analyse, nous avons supposé que 
la formation des bandes de cisaillement se produit au maximum du déviateur de 
contrainte correspondant à un angle de frottement mobilisé de 41.3°. L’angle de dilatance 
a été évalué sur la base des résultats expérimentaux à différentes contraintes effective. 
Pour les essais drainés et non drainés, on observe que l’angle de dilatance au pic de 
résistance évolue linéairement avec la contrainte de confinement effective. Cette 
évolution peut être décrite par la relation (figure III.4-3):   
3.48MPa) (76.0)( ' +−=° enradσψ   
Comme c’est montré dans la figure III.4-4, la formule d’Arthur donne une évolution 












Figure III.4-2 : orientation des bandes de cisaillement « valeurs expérimentales et approche théoriques par 
analyse de localisation » 
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Figure III.4-4 : orientation des bandes de cisaillement « valeurs expérimentales et approche  par la formule 
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Analyse de la microstructure des 
bandes de cisaillement et estimation 
de la perméabilité 
IV.1. Introduction 
L’observation au microscope optique et électronique à balayage (MEB) de la 
microstructure des bandes de localisation, de formation naturelle ou obtenues dans les 
essais de laboratoire a été réalisée par plusieurs auteurs parmi lesquels Aydin et Johnson 
(1983), Antonellini et al (1994), Tourigny et Tremblay (1997), Mair et al (2000), Main et 
al (2001) et El Bied et al (2002). 
Ces bandes de localisation qui peuvent apparaître semblables à l’échelle macroscopique, 
ont des textures très différentes à l’échelle microscopique en fonction des mécanismes de 
déformation dominants. Quatre types de mécanismes de déformations à l’échelle du grain 
peuvent être distingués (Du Bernard et Labaume 2002) : les glissements et rotations de 
grains, la fracturation intragranulaire, la fracturation transgranulaire et la dissolution. Ils 
peuvent agir indépendamment ou collectivement, produisant ainsi une localisation en 
bandes d’intense déformation. Ces mécanismes de déformation sont contrôlés par 
plusieurs paramètres qui sont la nature de la roche (porosité, cimentation), le champs de 
contrainte (particulièrement la pression effective de confinement), la température et la 
présence de particules argileuses (Antonellini et al 1994). Antonellini et al (1994), dans 
leur étude de la microstructure des bandes dans les grès poreux du « Arche National Park, 
Utah », ont montré que le comportement dilatant ou contractant dans les bandes dépend de 
la porosité et de la pression de confinement. Ils ont trouvé qu’une forte porosité et une 
forte pression de confinement favorisent la compaction qui se caractérise par la 
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fragmentation et le broyage des grains, alors qu’une faible porosité et une faible pression 
de confinement favorisent la formation de bandes dilatantes. Ils ont également souligné 
que la présence de particules argileuses en grande quantité est un facteur qui contrôle de 
façon importante la microstructure des bandes de déformation. 
Dans ce chapitre, nous étudions l’évolution de la microstructure des bandes de 
déformation d’échantillons cisaillés sous une sollicitation triaxiale ainsi que les 
conséquences de cette évolution sur les propriétés de transfert de fluide dans la roche. 
Pour ce faire, les échantillons cisaillés à différentes pressions de confinement ont été 
injectés après essais par une résine en vue d’un examen au microscope électronique à 
balayage (MEB). L’analyse des images prises au microscope, au moyen d’un logiciel 
d’analyse d’image, a permis de caractériser les processus de déformation et de quantifier 
des paramètres tels que la taille de grain, la porosité surfacique ou encore la surface 
spécifique. Ces paramètres constituent des données essentielles dans l’établissement du 
lien entre la microstructure et les propriétés physiques de la roche tel que la perméabilité.  
IV.2. Technique de préparation et d’observation 
Les difficultés que nous pouvons rencontrer dans l’étude de l’évolution de la 
microstructure des bandes de cisaillement, peuvent être classées en trois grands points : la 
conservation d’un échantillon intact après essai sans aucune discontinuité, les techniques 
utilisées pour avoir une bonne visualisation de l’espace poreux, la représentativité et la 
validité des paramètres mesurés à l’aide du logiciel de traitement d’image. 
Le problème de conservation d’échantillons intacts après essai a été résolu par le pilotage 
de la partie post pic (voir chapitre II). Cette technique nous a permis de contrôler la 
rupture dans les échantillons testés et d’arrêter l’essai avant que la rupture totale ne se 
produise (voir figure IV.2-1). Les bandes de cisaillement après essai apparaissent sur la 
surface de l’échantillon comme des zones blanches. Ce changement de coloration est dû à 
l’endommagement local relativement importante du matériau. Ce changement de 
coloration rend les microfissures en général plus facile à observer et permet d’évaluer 
l’épaisseur et l’orientation des bandes de cisaillement. Notons aussi que dans le souci de 
sauvegarder des échantillons intacts, nous avons choisi de les laisser dans leurs 
membranes afin de pouvoir mieux les conserver. Ils sont ensuite démontés puis placés 
dans une cloche à vide où ils sont imbibés de résine époxy. Une fois la résine polymérisée, 
l’échantillon est sciée dans le sens longitudinal (fig IV.2.2) pour permettre l’observation 
des bandes cisaillements et l’évaluation de leur orientation. Les coupes planes sont ensuite 
polies puis métallisées à l’or par pulvérisation sous vide. Cette opération permet de 
répartir au mieux la charge des électrons lors des observations au Microscope 
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Electronique à Balayage (MEB). La métallisation est nécessaire pour rendre conductrice 
la surface de l’échantillon (qui est un isolant). Elle permet d’obtenir des images de qualité, 
condition indispensable pour l’obtention de clichés exploitables par la suite. Les 
observations ont été réalisées à l’aide d’un microscope Philips XL 30 équipé de deux 
types de détecteurs :  
o un détecteur d’électrons secondaires qui permet la restitution d’une image 
soulignant les contrastes topographiques,  
o un détecteur d’électrons rétro-diffusés qui permet d’obtenir une image en contraste 
de numéros atomiques.  
Ce microscope est associé à une microsonde EDAX (à dispersion d’énergie) qui permet 
d’obtenir une analyse élémentaire de la zone bombardée. Plusieurs préparations et 
observations ont été faites par échantillon, à plusieurs endroits de la bande de cisaillement 
et suivant un profil perpendiculaire à l’axe de la contrainte principale majeure. Les images 
ont été prises avec le détecteur d’électrons rétro-diffusés noté BSE en légende des images. 
Quelques exemples de photographies sont présentés sur les figures IV.2-3 (a) – (b). 
Les paramètres de réglage du filament au tungstène, source d’électrons du microscope ont 
été optimisés et reproduits à chaque séquence de prise d’image. Un nombre important 
d’images a été saisi pour s’assurer de la répétabilité des observations. 
Plusieurs séries d’images à différents grossissements ont été enregistrées 
Enfin des échantillons témoins, ont été préalablement étudiés afin de bien connaître les 
caractéristiques naturelles du grès de Fontainebleau. 
La troisième et ultime étape de cette étude concernent la quantification de paramètres tels 
que la porosité surfacique, la surface spécifique, la taille des grains, par analyse d’images. 
Chaque image prise au MEB est représentée par une matrice de niveau de gris, comportant 
des valeurs entre 0 et 255 correspondant à la différence de densité atomique. Dans le cas 
d’échantillon injecté, la résine epoxy qui remplit l’espace poreux apparaît de couleur noire 
(niveau de gris égal à zéro) ou proche de noir, les particules formant la matrice solides ont 
d’une couleur du gris clair (niveau de gris égal à 255). Le logiciel d’analyse d’image que 
nous avons utilisé (IMAQ-VISION Builder1), permet d’effectuer un seuillage de l’image 
en fixant la valeur du niveau de gris à partir duquel on construit une image binaire qui 
attribue la valeur 0 pour le solide et 1 pour le vide. Un bon seuillage est obtenu par 
l’examen de l’histogramme des niveaux du gris et la vérification par comparaison entre 
l’image originale et l’image binaire (figure IV.2-4). Le résultat de l’image binaire est 
                                                          
1 logiciel de traitement d’image de NATIONAL INSTRUMENTS 
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ensuite analysé au moyen du même logiciel pour déterminer des paramètres tels que la 
porosité surfacique, la surface spécifique, l’orientation et la taille des grains. Une étude de 
détermination de la porosité sur des échantillons de grès de Fontainebleau de différentes 
porosités par saturation et au porosimètre ont montré que la porosité surfacique 













(a)     (b) 
Figures IV.2-1 : Exemple de bande de cisaillement d’échantillon testé sous contrainte de confinement (a) 28 










Figure IV.2-2 : Allure de la bande de cisaillement après injection de résine 





























Figure VI.2-3 (a) : Exemples images d’une bande de cisaillement dilatante prisent au MEB (essai drainé - 
7MPa) 
 



























































Image binaire après traitement 
Figure IV.2-4 : Exemple d’image prise au MEB traité au moyen du logiciel d’analyse d’image « IMAQ-
VISION Builder 6 » 
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IV.3. Analyse microscopique 
IV.3.1. Validation de la méthode d’analyse d’images 
La technique d’analyse d’images au moyen d’outils informatiques a été souvent utilisée 
pour quantifier les paramètres de microstructure (Antonellini et al 1994 ;Menéndez et al 
1996 ; Ioannidis et al 1996 ; Liang et al 2000 ; Cerepi et al 2002). Ionnidis et al 1996, par 
exemple, ont étudié la perméabilité de roches réservoir par analyse statistique de 
paramètres de la microstructure de l’espace poreux en se basant sur des analyses d’images 
prisent au MEB. Ils ont réalisé un grand nombre d’images pour la détermination des 
paramètres de leur modèle statistique d’estimation de la perméabilité (porosité, fonction 
d’autocorrélation). En ce qui concerne la porosité des échantillons de roche observés, ils 
ont trouvé que celle-ci est bien approchée par la porosité surfacique évaluée de l’analyse 
d’images (figure IV.3-1). Les auteurs soulignent l’importance d’une bonne résolution et 
d’un bon réglage du contraste lors de l’acquisition des images. De notre point de vue, les 
principaux points à respecter afin de pouvoir obtenir des résultats d’analyse d’image fiable 
sont : 
i. Beaucoup de soin lors de la manipulation et la préparation des échantillons (injection de 
résine, découpage et surfaçage, métallisation) 
ii. La bonne compréhension du fonctionnement des outils utilisés (MEB, logiciel d’analyse 
d’image), et le choix rigoureux des paramètres lors du traitement d’image au moyen du 











Figure IV.3-1 : comparaison entre la porosité mesurée et la porosité d’image (d’après Ionnidis et al 1996) 
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Pour l’étude de la microstructure du grès de Fontainebleau, au moyen du logiciel 
« IMAQ-VISION Builder 6 » (figure IV.3-3), nous avons réalisé, dans un premier temps, 
des analyses sur des échantillons intacts de différentes porosités (entre 7 et 20%). Les 
résultats obtenus, en terme de porosité, ont été comparés aux résultats déterminés par les 
méthodes expérimentales de saturation à l’eau et d’intrusion de mercure (porosimetrie) 
(voir tableaux IV.3-1 (a)-(c)). Les porosités surfaciques déterminées suivant cette analyse 
d’image approchent bien les résultats obtenus suivant les deux autres méthodes. Quant au 
résultats obtenus de cette analyse, en terme de surface spécifique, on les trouve 
satisfaisants comparés à ceux donnés par Fredrich et al (1993) dans le cas de quatre 
échantillons de la même roche (tableau IV.3-2). 
Cette étude, sur des échantillons de grès intacts, nous a permet de montrer l’efficacité de 
notre logiciel d’analyse d’imagerie dans la détermination des paramètres de 
microstructure. Cela justifie notre choix de l’utiliser dans l’analyse de la microstructure 
des échantillons cisaillés, afin d’identifier et de quantifier les paramètres tels que la taille 
de grains, la porosité surfacique ou encore d’autres paramètres géométrique et topologique 
indispensables à l’utilisation des différents modèles de prévision de la perméabilité. 
 
Figure IV.3-3 : logiciel IMAQ-VISION Builder 6 






Masse saturée porosité 
effective 
877-E 102,9 259,2 266,7 7,2 
878-A 76,6 172,9 183,7 14,1 
878-B 101,9 238,5 249,9 11,2 
878-D 76,6 163 176,9 18,2 
878-E 100,4 218,6 235,8 17,1 







Surface spécifique des 
pores Sv par rapport au 
volume total(mm-1) 
Surface spécifique 
Sv moyenne (mm-1) 
877E-1 7.3  16,8 
877E-2 7.1 7.1 15,1 
877E-3 6.8  14,8 
 
15,6 
878A-1 14.7  16,1 
878A-2 13.6 14.1 16,4 
878A-3 13.8  15,7 
 
16,1 
878B-1 8.1  15,9 
878B-2 9.4 9.6 14,9 
878B-3 11.3  14,4 
 
15,1 
878D-1 21.0  21,7 
878D-2 21.1 21.1 22 
878D-3 21.3  22,4 
 
22,0 
878E-1 18.6  17,8 
878E-2 17.4 17.6 20,1 
878E-3 17.3  20 
 
19,3 
(b) résultats de porosité d’image « logiciel traitement d’image IMAQ vision Builder 6 » 
 
RESULTATS 877E 878A 878B 878D 878E 
Volume total cumulé (mm3/g) 24.6 55.8 44.6 89.1 75 
Rayon de pore moyen (µm) 2.3 15.7 13.4 22.5 20.1 
Porosité totale (%) 6.3 13.2 10.6 19.7 17.2 
Densité apparente corrigée 
(g/cm3) 
2.74 2.74 2.67 2.76 2.77 
(c) résultats des essais de porosité par intrusion de mercure 
Tableaux IV.3-1 (a)-(c) 
 











Tableau IV.3-2 : propriétés physique et géométrique du grès de Fontainebleau d’après Fredrich et al (1993) 
IV.3.2. Résultats de l’analyse d’image 
Nous avons réalisé une série de photographies au MEB des zones de cisaillement  formées 
dans les échantillons de grès de Fontainebleau en compression triaxiale en conditions 
drainées et non drainées (voir chapitre II). 
Quelques exemples de photographies de chaque série d’observation, sont présentés ici 
(figures IV.3-5 (a) –(c)). A partir de ces observations quelques remarques importantes 
peuvent être formulées : 
• La structure des bandes de cisaillement dans les échantillons testés sous 7 et 14 MPa de 
confinement, dans le cas d’essais drainés ou non-drainés, est tout à fait semblable. Elle a 
un aspect lâche. A l’intérieur des bandes les grains sont fragmentés, il y a peu de broyage. 
Ce broyage est plutôt localisé et on l’observe surtout dans les échantillons testés à 14 
MPa. La taille des fragments varie entre quelques microns et la taille du grain sain (200 à 
250 µm) (figures IV.3-5 (a)). 
L’épaisseur de la bande, à ces niveaux de pression de confinement, est comprise entre 200 
et 500µm, soit la taille moyenne de un à deux grains sains. 
• Pour les échantillons testés sous 28, 40 et 50 MPa de pression de confinement : 
-  Dans le cas d’essais drainés, on observe à l’intérieur de la bande une structure plutôt 
dense. Les grains sont fortement broyés. La taille moyenne des fragments est très 
variable, elle va du grain fortement fissuré à des fragments de l’ordre du micron. Les 
fragments sont compactés ce qui donne à la structure un aspect de farine (figure IV.3-5 
(b)). 
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- Dans le cas des essais non drainés (figure IV.3-5 (c)), on observe deux types de 
structure, soit lâche et soit dense. Cette hétérogénéité de la structure à l’intérieur de la 
bande peut être attribuée à la surpression interstitielle générée lors du chargement. 
Cette hétérogénéité tend à montrer que la distribution de la pression interstitielle à 
l’intérieur de la bande n’est pas homogène, que le comportement local n’est pas 
totalement non drainé et qu’il existe un drainage partiel à l’échelle microscopique. On 
peut penser que la structure plus lâche à certains endroits de la bande est due à une 
forte surpression interstitielle localisée dans ces zones, qui empêche la compaction des 
grains par la diminution de la contrainte effective. On observe aussi dans certaine 
partie compacte de la bande une discontinuité traversant la partie centrale. On a pensé 
tout d’abord que cette discontinuité, qui a la forme de canal d’une dizaine de microns 
de large avec un dépôt de particules très fines sur les bords, s’est formée lors de 
l’injection de ces échantillons en résine par aspiration sous une cloche à vide. Cette 
aspiration qui se fait à faible pression (≤ à 1 bar), peut être la cause de la fracturation 
observée dans ces zones de forte densité. Cependant, ce phénomène n’a pas été 
observé dans le cas d’échantillons drainés testés sous les mêmes pressions de 
confinement et injectés de résine suivant la même procédure. Cela nous amène à 
écarter l’hypothèse que ces discontinuités sont dues à la procédure de préparation des 
échantillons. Nous proposons donc une autre interprétation à la formation de ces 
discontinuités dans cette partie de la bande, celle d’un transfert de fluide à échelle 
microstructurale due à l’hétérogénéité de la distribution de la pression interstitielle. 
Ces mouvements sont mis en évidence à l’intérieur de cette partie de la bande 
compacte par la formation de capillaire, par le transport des particules fines et par la 
précipitation de ces fines sur la surface libre des grains ou des fragments de cette 
même partie de la bande. Cette interprétation reste cependant à vérifier par des études 
microscopiques complémentaires. 
Concernant l’épaisseur de la bande, sous ces niveaux de confinement, elle varie de 200 et 
1000µm. Elle est donc un peu plus large que les bandes observées à plus faible 
confinement. 
• La transition entre les différentes bandes observées et la partie de l’échantillon non fissuré 
« zone intacte » se fait par une zone endommagée qui a l’épaisseur de un à deux grains. 
Ces grains présentent des fissures intragranulaires qui sont en grande majorité quasi-
parallèles à la bande, ce qui met en évidence le phénomène de cisaillement. On observe 
aussi des fissures orientées subaxialement, c’est à dire proche de la direction de contrainte 
majeure. 
• La porosité surfacique dans les bandes de cisaillement des échantillons testés sous 
pression de confinement de 7 et 14 MPa, déterminée au moyen du logiciel d’analyse 
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d’image, est plus forte que la porosité moyenne d’un échantillon intact qui est pour ce 
bloc de grès égale à 21%. Tandis que pour les échantillons testés sous les pressions de 
confinement de 28, 40 et 50 MPa la porosité de la bande est plus faible que la porosité 
moyenne. Elle est d’autant plus faible que le confinement est plus élevé (voir figure IV.2-
6). Dans le premier cas la bande de cisaillement correspond localement à une 
augmentation de volume, elle est donc dilatante. Dans le deuxième cas elle est 
contractante. 
Nous avons tracé des profils de variation de la porosité pour les différents types d’essais 
(figures IV.2-7 (a) et (b)). Les profils sont perpendiculaires à l’axe de la contrainte 
majeure. Les bandes de cisaillement sont marquées dans les différents profils représentés 
soit par une forte porosité, dans le cas d’essais testés sous pression de confinement de 7 et 
14 MPa, et par une faible porosité dans le cas d’essais testés à plus forte pression de 
confinement. Par contre, autour et loin des bandes, la porosité oscille autour de la valeur 
moyenne de la porosité avant essai. 
Nous  avons également analysé l’évolution de la surface spécifique à l’intérieur des 
bandes de cisaillements. Ce paramètre est très important pour l’estimation de la 
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Figure IV.3-5 (a) : Exemple d’images de microstructure de bandes de cisaillements d’échantillons testés à 
























(1) :vue d’ensemble 
(2),(3) et (4) :détails à un plus fort grossissement 
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(1) :vue d’ensemble 
(2),(3) et (4) :détails à un plus fort grossissement 
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Figures IV.3-5 (b) : Exemple d’image de microstructure de bandes de cisaillements d’échantillons testés à 

























(1) :vue d’ensemble 
(2),(3) et (4) :détails à un plus fort grossissement 
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(1) :vue d’ensemble 
(2),(3) et (4) :détails à un plus fort grossissement 
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Exemple d’image de microstructure de bandes de cisaillements d’échantillons testés à forte pression de 
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Variation de la porosité suivant un profil perpendiculaire






















Figures IV.3-7 : variation de la porosité suivant le profil perpendiculaire à l’axe de la contrainte majeure 


























Variation de la porosité suivant un profil perpendiculaire
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IV.4. Evaluation de la perméabilité locale 
Plusieurs modèles d’estimation de la perméabilité basés sur la reconnaissance du milieu 
poreux, par différentes méthodes de mesure, d’imagerie et d’analyse, ont été décrit dans le 
chapitre I paragraphe I.1.4.2. Les différents modèles proposent une représentation du 
milieu poreux, sous la forme de pores ou fissures, interconnectés selon une distribution 
aléatoire, une distribution statistique ou sous forme de réseau. 
Dans le cas de notre matériau, nous avons choisi d’utiliser le modèle de Walsh et Brace 
(1984) où la perméabilité est donnée suivant la relation : 
avec vS  la surface spécifique des pores par rapport au volume totale, b un facteur de 
forme qui est égal à 2 pour des tubes circulaires et 3 pour des fissures. Le facteur de 
formation F est le rapport entre la résistivité de la roche et celle de l’eau qu’elle contient 
suivant cette relation : 
Le facteur de formation peut être approché suivant la loi d’Archie (1942) (M.H.Kamel 
2001) par l’équation : 
Où n est la porosité, m est le facteur de cimentation et a est une constante dépendant du 
milieu étudié. 
Pour l’utilisation du modèle d’estimation de la perméabilité de Walsh et Brace (eq IV.4-
1), dans le cas de nos échantillons, la porosité et la surface spécifique ont été déterminées 
par la technique d’analyse d’image. Pour l’estimation du facteur de formation F, nous 
avons utilisé les résultats données dans la bibliographie par David et Darot (1989) et 
Fredrich et al (1993) pour des échantillons de différentes porosités de la même roche 
(tableau IV.4-1). Ces résultats montrent un changement considérable de la valeur du 
facteur de forme quand la porosité devient faible (< à 6%). Ce résultat rejoint ce qui a été 
observé par Bourbie et Zinszner (1985) Sur la base de résultats expérimentaux d'un 
nombre important d'échantillons de grès de Fontainebleau, ils expriment la perméabilité 
en fonction de la porosité par deux lois puissance. Ils ont trouvé un changement 
d'exposant de 3.05 à 7.33 quand la porosité est inférieure à 9%, qu’ils ont expliqué par la 
différence qui peut exister entre la géométrie de l'espace poreux à faible et à forte porosité. 
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Pour la même raison, nous avons choisi d’interpoler ces données par une lois puissance 
(IV.4-3) avec un exposant différent, dans le cas où la porosité est supérieure ou inférieure 
à 6 %. Les coefficients a et m pour les deux fonction sont : 
a = 1.844 ; m = 1.427  pour  n ≥ 6 % 
a = 0.006 ; m = 3.61  pour  n ≤ 6 % 
On obtient les courbes représentées sur la figure IV.4-1 
 
 Porosité(%) Facteur de forme (F) 
5 330 
6 100 







et al (1993) 
20,3 12,56 
 
Tableau IV.4-1 : Valeurs du facteur de forme F pour le grès de Fontainebleau (d’après David et Darot 











Figure IV.4-1 : Fonctions d’interpolation du facteur de formation F 
Afin de pouvoir comparer les résultats donnés par cette méthode aux résultats 
expérimentaux, nous avons estimé la perméabilité des échantillons de grès intact qui ont 
servi auparavant pour valider la méthode de détermination de porosité par l’analyse 



















Données de David et Darot (1989) 
et Fredrich et al (1993)
Fontion d'interpolation pour n > 6 %
Fontion d'interpolation pour n < 6 %
F=0.006 / n3.61
F=1.844 / n,1.427
Chapitre IV – Analyse de la microstructure des bandes de cisaillement et estimation de la perméabilité 
155 
d’image (tableau IV.4-2). Nous avons ensuite comparé ces résultats à ceux déterminés 
expérimentalement par Bourbie et Zinszner (1985). La figure IV.4-3 représente les 
résultats de notre calcul et la courbe d’interpolation donnée par Bourbie et Zinszner. On 
observe que la perméabilité calculée s’aligne raisonnablement bien sur cette courbe. 
 
Perméabilité estimée 
















Pour b = 2 Pour b = 3 
877E 7,08 15,5496 81 128,5 85,7 
878A 14,05 16,075 30 1258,9 839,3 
878B 9,6 15,0558 52 389,1 259,4 
878D 21,13 22,0329 17 2713,3 1808,9 
878E 17,63 19,2917 22 1902,7 1268,5 
 













Figure VI.4-3 : Comparaison entre perméabilités calculées et perméabilités mesurées 
 
Afin d’étudier l’influence des variations observées, en terme de porosité et de taille de 
grains, à l’intérieur de la bande sur l’écoulement du fluide interstitiel, nous avons calculé 
le profil d’évolution de la perméabilité pour chaque échantillon, en utilisant les propriétés 
















perméabilité "modèle de Walch et Brace" b=2
perméabilité "modèle de Walch et Brace" b=3
perméabilité mesurée part "Bourbie et Zinszner"
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physiques et géométriques déterminées par analyse d’images. Les figures IV.4-4 (a) – (i) 
montrent les résultats obtenus de ce calcul. On constate que l’évolution quantitative de la 
perméabilité est similaire à celle de la porosité dans le cas des échantillons avec formation 
de bande contractante. Par contre, dans la zone de bande dilatante, on observe une 
diminution de la perméabilité bien que la porosité augmente sensiblement dans cette zone 
de l’échantillon. Ce résultat met en évidence l’effet déterminant, sur la perméabilité, de la 
surface spécifique qui augmente avec l’endommagement. Ces résultats confirment ceux 


















































Echantillons tésté en drainé à 14 MPa
Variation de la porosité surfacique
Variation de la perméabilité estimée
k=271.3 mDarcy ∼ 2.713 10 -6m /s



























Echantillons tésté en drainé à 7 MPa
Variation de la porosité surfacique
Variation de la perméabilité estimée
k=213.3 mDarcy ∼ 2.133 10 -6m /s
























































Echantillons tésté en drainé à 40 MPa
Variation de la porosité surfacique
Variation de la perméabilité estimée
 k=7.39 mDarcy ∼ 7.39 10 -8m /sk=3.46 mDarcy ∼ 3.46 10 -8m /s

























Echantillons tésté en drainé à 28 MPa
Variation de la porosité surfacique
Variation de la perméabilité estimée
k=5.58 mDarcy ∼5.58 10 -8m /s

























































Echantillons tésté en non drainé à 7 MPa
Variation de la porosité surfacique
Variation de la perméabilité estimée
k=642.5 mDarcy ∼ 6.425 10 -6m /s

























Echantillons tésté en drainé à 50 MPa
Variation de la porosité surfacique
Variation de la perméabilité estimée
 k=1.26 mDarcy ∼ 1.26 10 -8m /sk=3.02 mDarcy ∼ 3.02 10 -8m /s


























Figures IV.4-4 (a) –(i) : Courbes d’évolution de la perméabilité calculée suivant le profil perpendiculaire à 
l’axe de la contrainte majeure de chaque échantillon 

























Echantillons tésté en non drainé à 50 MPa
Variation de la porosité surfacique
Variation de la perméabilité estimée
k=5.87 mDarcy ∼ 5.87 10 -8m /s























Echantillons tésté en non drainé à 14 MPa
Variation de la porosité surfacique
Variation de la perméabilité estimée
k=207.2 mDarcy ∼ 2.072 10 -6m /s
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IV.5. Conclusion 
Les bandes formées lors du chargement déviatorique d’échantillons de grès de 
Fontainebleau, et qui se manifestent en surface par des traces blanches, apparaissent à 
l’échelle microscopique comme des bandes dans lesquelles les grains sont fortement 
fissurés, fragmentés et/ou broyés en de très fines particules. Autour de ces bandes, on 
observe une zone endommagée qui joue le rôle de zone de transition entre les différentes 
bandes observées et la partie de l’échantillon resté intact. Les grains dans cette zone 
d’endommagement sont également fissurés, mais à une densité moindre comparée à 
l’intérieur de la bande. Ces grains présentent des fissures intragranulaires qui sont 
orientées en grande majorité dans une direction quasi-parallèle à la bande principale, et on 
observe aussi des fissurations orientées subaxialement. Cette structure de bande de 
cisaillement avec une bande centrale d’intense déformation et une zone de transition est 
assez semblable avec ce qui peut être observé dans les failles à grande échelle. L’exemple 
d’une faille naturelle fera le sujet du chapitre suivant dans le cadre de notre participation 
au projet européen DGLAB-CORINTH sur les risques sismiques dans le Golfe de 
Corinthe 
Les profils de porosité tracés pour chaque confinement ont montré que pour des 
échantillons comprimés sous des confinements de 7 et 14 MPa, les bandes de cisaillement 
sont des zones de plus forte porosité (entre 24 et 30 %), ce qui indique un mécanisme de 
dilatance. La porosité diminue autour et plus loin de la bande pour atteindre une valeur 
proche de celle d’un échantillon intact (21%). Pour les échantillons comprimés sous des 
confinements de 28, 40 et 50 MPa, les bandes de cisaillement sont au contraire des zones 
de plus faible porosité (entre 9 et 17 %) « bandes contractantes ». Ces résultats mettent en 
évidence l’influence de la pression de confinement sur les mécanismes de déformations 
qui se produisent à l’échelle du grain. 
En utilisant un modèle d’estimation de la perméabilité (modèle de Walch et Brace 1984), 
nous avons évalué les valeurs de perméabilité suivent le profil de chaque confinement. 
Les valeurs obtenues mettent en évidence, d’une façon quantitative, l’importance que peut 
avoir la structure et la géométrie des grains et de l’espace poreux sur le contrôle des 
propriétés de transport dans les roches poreuses. Les résultats ont montré, qu’à l’échelle 
de l’échantillon, les bandes de cisaillement, qu’elles soient de nature contractante ou 
dilatante, sont des zones de plus faible perméabilité. La reduction de perméabilité est 
d’environ d’un ordre de grandeur pour les bandes formées à faible confinement. Elle est 
de trois ordres de grandeur pour les bandes formées à fort confinement et atteint des 
valeurs comparables à la perméabilité des sols fins. Ce phénomène est similaire à ce qui 
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peut être observé à plus grande échelle, ou le noyau de la faille peut constituer une 
barrière naturelle à la circulation des fluides (cf chapitre V). 
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 Chapitre V 
Comportement des matériaux de failles 
et couplages thermo-hydro-mécanique 
V.1. Introduction  
Dans ce chapitre nous présentons les résultats d’une caractérisation mécanique des matériaux 
de faille, effectuée dans le cadre de notre participation au projet européen DG-Lab Corinth 
(http://www.corinth.rift.org), dont l’objectif est d’étudier le comportement thermo-hydro-
mécanique des matériaux remplissant les zones de failles actives comme celles que l’on 
trouve dans la région du Golfe de Corinthe. Cette région est considérée comme la plus 
sismique en Europe (plusieurs séismes de magnitude supérieure à 5 ont eu lieu depuis 40 ans). 
C’est une zone en extension qui présente une ouverture de 1 à 1.5 cm/an (voir figure V.1-1 
d’après Cornet et al 2004a) et un soulèvement de la côte sud de plus d’1mm/an (Tesentis et 
Makropoulos, 1986). La faille étudiée (faille d’Aigion) affleure prés de la ville d’Aigion, sur 
le rivage méridional du Golfe de Corinthe. La figure V.1-2 (d’après Moretti et al 2003) 
montre la carte géologique du Golfe de Corinthe. 
Dans cet endroit, le projet de forage DGLab vise à réaliser et équiper deux forages, un à 
1200m et un autre à 600m de profondeur, qui interceptent la faille d’Aigion (figure V.1-3). Le 
forage AIG10 été réalisé verticalement à travers la faille d’Aignon entre juillet et septembre 
2003. L’analyse des résultats du sondage (80 m de carottes obtenues dans et au voisinage de 
la faille) et des reconnaissances géophysiques par des diagraphies d’imagerie électrique et 
ultrasonore et des profils sismiques verticaux, ont permis de préciser la structure géologique 
locale. Le détail de la lithologie et la structure des formations interceptées, est présenté dans 
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l’article de Rettenmaier et al (2004). Ces résultats sont résumés dans la figure V.1-4 (d’après 
Cornet al 2004b). 
Figure V.1-1 : Contexte général sismo-tectonique du rift de Corinthe – localisation des sources pour le séismes 
de magnitude supérieure à 5 intervenus entre 1960et 2001 (d’après Cornet et al, 2004a) 
Figure V.1-2 : Carte géologique du Golfe de Corinthe (d’après Moretti et al, 2003) 
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Figure V.1-3 : Structure du site et implantation des sondages (http://www.corinth.rift.org) 
 
Figure V.1-4 : Schéma structural de la faille d’Aigion, au niveau du port d’Aigion (D’après Cornet et al ,2004b) 
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Le noyau de la faille a été intercepté par le forage à une profondeur de 760m. celle-ci a une 
inclinaison d'environ 60° par rapport à la verticale. Le cœur de la faille est constitué d’une 
zone riche en matériaux argileux de 1m d’épaisseur (figure V.1-5). Cette zone est entourée 
d’une zone de brèche calcaire d’une épaisseur de 3m au-dessus et d’une épaisseur de 9 m en 
dessous. 
Dans ce chapitre les résultats de la caractérisation mécanique des matériaux prélevés de la 
faille, sont présentés. Des essais de compression triaxiale ont été réalisés sur les échantillons 
prélevés dans différents endroits de cette faille : calcaire fracturé, brèche et noyau argileux. 
Des essais de cisaillement direct le long de l'interface entre la formation calcaire et la brèche 
rencontré à la profondeur 744m ont été aussi réalisés dans le Laboratoire 3S-Grenoble par le 
Professeur M. Boulon. Une attention particulière a été portée à l’effet de la température sur le 
noyau argileux de la faille et sur les conditions pouvant conduire à un effondrement 
thermique. Cette étude fait l’objet d’un article publié (Sulem et al, 2004a) présenté dans le 
paragraphe suivant. 
Figure V.1-5 : Caisse de carotte contenant le noyau de la faille prélevé à une profondeur de 759.7m  
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V.2. Comportement thermo–poro–mécanique du 
noyau argileux (article Sulem et al 2004a) 
V.2.1. Principaux résultats de l’article 
Le noyau de la faille, rencontré à une profondeur de 760m, est constitué d’une zone riche en 
matériaux argileux qui est partagé en deux parties. Une première partie en contact avec la 
brèche d’une couleur grise « que nous appelons pour simplifier : argile grise » et d’une 
deuxième partie au centre d’une couleur rouge « argile rouge ». 
Dans la suite de ce paragraphe nous présentons les principaux résultats de la caractérisation 
thermo-hydro-mécanique de l’argile rouge qui a fait l’objet de l’article de Sulem et al 2004a 
ainsi que les résultats de l’étude complémentaire réalisée sur l’argile grise. 
L’analyse granulométrique des deux argiles (rouge et grise) a montré la présence de particules 
argileuses (< à 2µm) avec un pourcentage de 15% et 25% respectivement et qui présentent 
des caractéristiques de plasticité faibles (indices de plasticité de Ip=12 et 16 respectivement) 
et indice d’activité d’argile de 0.85, ce qui représente une activité normale (suivant la 
classification LCPC des sols). 
L’analyse minéralogique des deux argiles au moyen de la technique de diffraction à rayon X, 
réalisé par le Professeur Perdikatsis de l’université Technique de Crête, est présenté sur les 
tableaux (V.2-1 et V.2-2) 
Sample Quartz (%) Chlorite (%) Illite (%) Albite (%) Hematite (%) 
Clay particles <80µm 74 3 10 9 3 
Clay matrix <400µm 66 2 15 13 3.5 
Fragments and gravels 73 2 9 8 2.5 
Tableau V.2-1: la composition minéralogique de l’argile rouge de faille (d’après Perdikatsis) 
 
Sample Quartz (%) Chlorite (%) Calcite (%) Albite (%) 
Clay particles <80µm 49 47.4 2.5 1 
Clay matrix <400µm 56 34 6.5 2.5 
Fragments and gravels 61 24 12 2 
Tableau V.2-2: la composition minéralogique de l’argile grise de faille (d’après Perdikatsis) 
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Dans ces tableaux la composition minéralogique est normalisée à 100%. Le contenu 
d’amorphes est de 20% pour l’argile rouge et 40% pour l’argile grise. Si on compare les deux 
argiles on peut noter la présence dans l’argile rouge de particule d’illite et d’hematite 
(responsable de la coloration rouge observée) alors qu’on ne trouve pas la calcite et le chlorite 
qui sont présents dans l’argile grise. 
Le comportement poro-mécanique a été étudié au CERMES à partir d’essais oedométriques 
sous fortes contraintes pour les deux d’argiles. Ces essais oedométriques ont permis de 
caractériser le comportement des argiles sur une large gamme de contraintes à l’aide de deux 
paramètres : l’indice de compressibilité pour la charge et l’indice de gonflement pour la 
décharge. Ils ont permis également une évaluation de l’évolution de la perméabilité en 
fonction de la contrainte appliquée. On a trouve des perméabilités comprises entre 10-19 et 10-
20m2. Ces résultats concordent bien avec ceux obtenus par des mesures directes de 
perméabilités réalisées à l’Université d’Edinbourg (Song et al 2004) et aux essais de 
pompages in situ qui ont montré que la faille était imperméable.  
Le comportement thermique de l’argile rouge a été aussi étudié aussi au CERMES à partir 
d’essais de compression triaxiale à différentes pressions de confinement et différentes 
températures. Ces essais ont montré qu’une augmentation de la température conduisait à une 
déformation volumique contractante du matériau. Ce phénomène d’effondrement dû au 
comportement thermique radoucissant de la gouge argileuse peut conduire à une 
augmentation de la pression interstitielle et donc à une diminution de la résistance au 
cisaillement à l’intérieur de la faille lors d’un cisaillement rapide.  
Bien que la présence de la fraction argileuse soit relativement faible, ce résultat montre que 
son influence sur les propriétés thermo-mécaniques du sol est très significative. 
Il est important de noter ici la difficulté que nous avons eu à travailler sur des sols naturels 
fortement remaniés et contenant de gros cailloux. Cela nous a amenés à utiliser souvent des 
échantillons reconstitués. Les résultats des essais sur ces échantillons reconstitués montrent 
que ceux-ci ont un comportement semblable aux échantillons naturels carrotés. 
V.2.2. Article 
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V.2.3. Commentaires et perspectives 
Ces premières études expérimentales menées sur les matériaux argileux de la faille ont mis en 
évidence le potentiel d’effondrement de ce matériau lorsqu’il est soumis à une augmentation 
de température. Cette observation est d’une grande importance quant à la stabilité de la 
réponse dynamique de la gouge de faille. Un tel comportement peut conduire à une 
augmentation de la pression interstitielle à l’intérieur de la faille lors d’un cisaillement rapide 
en conditions adiabatique et non-drainées, réduire la résistance au cisaillement et activer ainsi 
le processus de glissement (Vardoulakis 2002). 
Ce travail ouvre les perspectives de poursuivre et d’approfondir l’étude du comportement 
thermo-hydro-mécanique des matériaux rencontrés dans les différentes zones à l’intérieur et 
autour de la faille, et d’étudier également le comportement poro-mécanique de la zone 
endommagée de brèche (modules élastiques, résistance, perméabilité) ainsi que l’interaction 
de la zone argileuse et de la zone endommagée dans la circulation des fluides. A partir des 
caractéristiques thermo-poro-mécaniques déterminées expérimentalement sur les matériaux de 
faille, un modèle de comportement élastoplastique peut être proposé et appliqué à l’étude du 
cisaillement rapide d’une couche argileuse dans une zone endommagée environnante à l’aide 
d’une modélisation complète des phénomènes de diffusions thermique et hydraulique (Sulem 
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V.3. Résultats complémentaires sur la zone de brèche 
V.3.1. Programme d’essais 
Des essais trixiaux ont été réalisés sur des échantillons de roche sèche prélevés dans les 
différentes formations rencontrées par le forage AIG10 (voir figure V.3-1 et tableau V.3-1). 
On a choisi une valeur de confinement de référence de 16 MPa qui se rapproche de la 
contrainte géostatique in situ. Nous avons également réalisé des essais à d’autres contraintes 
de confinement, la valeur maximale de confinement étant conditionnée par les performances 
de la presse. 
Les échantillons calcaires que nous avons testés contiennent des réseaux de fractures pré-
éxistantes remplies de calcite. Ces fractures ont été repérées pour pouvoir les distingué de 
celles qui se développent pendant l’essai de compression.  
Les matériaux provenant de la zone de brèche montrent un aspect fragile, et sont très sensible 
à la procédure de carottage et de découpage. Seul un échantillon a pu être testé dans le cadre 
de cette étude. Pour ce type de matériau, la procédure de carottage doit être réalisée après 
congélation ou confinement préalable des échantillons, un procédé qu’on prévoit de 













FigureV.3-1: les échantillons de carotte testés  
 
























































Tableau. V.3-1: les échantillons de carotte testés  
 
 
V.3.2. Dispositif expérimental 
La cellule triaxiale haute pression Geodesign équipée d’une instrumentation interne de 
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Afin d'améliorer et de compléter notre dispositif d'essai, nous avons développé un nouveau 
système de chargement axial. Ce système a été conçu en collaboration avec le bureau d'étude 
Métro-Mesures et l'équipe technique de la section mécanique des roches du LCPC 
L’ensemble de l’équipement développé est composé (voir figure V.3-2) : 
 d'un bâti de presse conçu pour assurer une rigidité supérieure à celle recommandée 
par l'ISRM, 
 d’un groupe hydraulique (165 l/mn) ; 
 d'un piston à double effet d'une capacité de 50 tonnes et deux servo-valves d’une 
capacité en débit de 65 l/min, montées proche du vérin afin d'assurer un meilleur 
temps de réponse ; 
 d'un logiciel de commande et d'acquisition conçue avec Labview. 
Cette presse est asservie par un signal de consigne représentant la force, le déplacement du 
vérin ou une autre grandeur externe. La mise en marche du nouveau système de charge a été 
effectuée après la fin de nos essais sur le grès de Fontainebleau. Les premiers résultats d’essai 



























Figure II.1-13 : Nouveau dispositif du chargement axial 
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V.3.3. Résultats d’essais de compression triaxiale 
V.3.3.1. Propriétés élastiques 
Les propriétés élastiques de la roche ont été déterminées sur des cycles de déchargement-
rechargement effectués pour différents niveaux de contrainte axiale (25 et 50% de la 
contrainte axiale maximale). La figure V.3-3 montre un résultat typique de la réponse lors de 
ces cycles. On observe que les cycles de décharge – recharge sont réversibles et ne présentent 
pas d’hystérésis. Cependant, les cycles montrent l’existence de déformations irréversibles et 
une diminution des modules sécants au fur et à mesure du chargement. Ceci traduit 
l’endommagement de ce matériau. L’augmentation des coefficients de Poisson confirme ce 
comportement endommagable des roches. Cette tendance est plus marquée dans le cas de 
l’échantillon de grès S27 
L’ensemble des caractéristiques obtenues à partir des cycles pour l’ensemble des essais est 






















 p (MPa) 
1 36748 46080 87092 0.18 42.4 40.5 S14-1 16 
2 34903 75624 90749 0.33 70.15 56.5 
S14-2 8 1 23559 61438 62667 0.33 31.9 25.7 
1 40008 58107 97620 0.22 37.6 46.7 S25-1 25 
2 38340 70932 97461 0.27 54.3 56.4 
1 31084 81064 82686 0.33 42.6 40.6 S26-1 16 
2 29855 139325 83595 0.40 65.1 53.6 
1 31206 57438 79264 0.27 42.9 40.7 S26-2 16 
2 28680 86040 77436 0.35 70.6 56.7 
1 48028 98344 123914 0.29 37.2 37.5 S27-2 16 
2 33906 158227 94936 0.40 54.1 47.2 
S64-1 16 1 29463 76835 78372 0.33 46.8 37.6 
 
Tableau V.3-2 : Paramètres élastiques des roches extraites de la faille 
























Figure V.3-3 : Evaluation des modules élastiques sur des cycles de déchargement - rechargement 
Ces résultats peuvent être comparés avec ceux obtenus dans notre campagne d’essais 
préliminaire sur des échantillons de roche prélevés sur l’affleurement dans le site H4 et H5 le 
long de la rivière Selinoutas (Sulem et al 2002). Ces roches ont une très faible porosité 
comprise entre 0.5 et 1%, l’analyse pétrographique de leurs matrices a montré qu’elles sont 
composées à 80% de calcite. L’ensemble des caractéristiques obtenues sur ces échantillons est 





















1 28850 80260 77289 0.34 19.9 14.1 
2 27246 94632 74580 0.37 38.9 24.9 
 
2.5 
3 27460 102860 75648 0.38 49.3 30.9 
1 28416 85345 76732 0.35 26.8 25.4 
2 27015 113852 75105 0.39 49.8 38.7 
 
10 
2 26417 130965 74258 0.40 72.7 52 
1 36330 67811 92475 0.27 48.9 53.2 
2 34540 78747 90402 0.31 87.3 75.4 
 
25 
3 33668 86649 89422 0.33 107 86.7 
 
Tableau V.3-3 : Paramètres élastiques des roches d’affleurement 
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On observe que les propriétés élastiques du calcaire fracturé de faille (échantillons S14, S25, 
S26) sont similaires à ceux trouvés sur les calcaires d’affleurement. La valeur moyenne des 
modules de Young et des coefficients de Poisson trouvés pour les calcaires de faille et les 
calcaires d’affleurement sont respectivement 84300 MPa et 80600 MPa, 0.3 et 0.35. 
V.3.3.2. Propriétés de résistance  
On représente dans la figure  les courbes de contraintes – déformations pour l’ensemble des 
essais effectués à une pression de confinement de 16 MPa. Les résultats d’essais sur les 
échantillons de calcaire et de grès mettent en évidence le comportement fragile de ces 
matériaux. Le comportement de l’échantillon de brèche S64 est différent des autres, il montre 
un comportement plus ductile que celui des échantillons de calcaire ou de grès. 
Le tableau  donne les résultats des déviateurs au pic pour l’ensemble des essais. Notons que 
certains échantillons dont l’élancement est faible (ce qui ne permet pas leur instrumentation) 
ont été testés en compression uniaxiale. Ces échantillons ont montré une rupture prématurée, 
ce qui peut être attribué au développement et la propagation instable des fissures préxistantes 
en condition d’essai uniaxial 
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Triaxial compression tests 








FigureV.3-4 : Essais de compression triaxiale à 16 MPa de confinement 
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On représente sur la figure V.3-4 le profil de variation du déviateur au pic en fonction de la 
profondeur pour l’ensemble des essais effectués à une contrainte de confinement de 16 MPa. 
Ce diagramme montre clairement que le noyau argileux représente le point de faiblesse de la 
faille.  
 
Echantillons hauteur (mm) diamètre (mm) Confinement (MPa) Contrainte axiale au pic (MPa)
S13-2 40 36.4 0 21.76 
S14-1 75.5 36.3 16 242.15 
S14-2 59.2 36.3 8 80.91 
S14-3 51.5 36.3 26 238.44 
S20 39 36.2 0 58.17 
S25-1 75 36.15 25 353.8 
S25-2 65.5 36.2 8 115.44 
S26-1 75.5 36.2 16 248 
S26-2 72 36.15 16 211.56 
S26-3 75.5 30 0 116.58 
S26-4 46.1 29.9 0 122.26 
S27-2 75.5 36.15 16 151.67 
S27-3 58 36.2 4 91.99 
S64-1 60.7 36.2 16 172.7 
 
Tableau V.3-4 : Caractéristiques de résistance des échantillons de roche prélevée de la faille 
Sur la figure V.3-5 on a tracé les cercles de Mohr des essais triaxiaux réalisés sur les 
échantillons de calcaire de faille et calcaire d’affleurement. Une unique droite de rupture peut 
être calée sur les points de résistance maximale pour les deux types de matériaux. On obtient 
un angle de frottement de 44.7° et une cohésions de 39.3 MPa ce qui donne une résistance de 
188 MPa en compression uniaxiale. 
Comme nous disposons que d’un seul essai sur le matériau de brèche, nous avons supposé 
pour ce type de matériau le même angle de frottement que celui de la formation calcaire. Cela 
nous donne une cohésion de 17 MPa et une résistance en compression uniaxiale de 81 MPa. 
Sous la même contrainte de confinement (16 MPa) un autre essai sur le matériau de brèche a 
été effectué avec échantillon de 100mm de diamètre par l’Université d’Edinbourg (Elphik et 
al 2003). Cet essai a donné une résistance au cisaillement de 107 MPa, donc supérieure à que 
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l’on a trouvé. Cette différence peut s’expliquer par la forte hétérogénéité des échantillons de 
brèche (figure V.3-6). 
 

















Failure enveloppe for the limestone
Failure enveloppe for the breccia
limestone : c = 39.3 MPa ; φ = 44.7°
breccia : c = 17 MPa ; φ = 44.7°
 
FigureV.3-5 : cercles de Mohr et critère de rupture de la formation calcaire et brèche 
 
 
Figure V.3-6 : Photo d’échantillon de brèche S64 
Sur la figure V.3-7 nous représentons les cercles de Mohr ainsi que la droite de rupture 
correspondant aux échantillons du grès S27. On obtient un angle de frottement de 41.7° et une 
cohésion de 16.2 MPa ce qui donne une résistance de 72 MPa en compression uniaxiale. Ces 
caractéristiques sont plus faibles comparées à celles observés pour la formation calcaire. 
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sandstone : c = 16.2 MPa ; φ = 41.7°
 
Figure V.3-7 : cercles de Mohr et critère de rupture de la formation de grès 
Dans la figure V.3-8 on montre des photographies prises de la zone de cisaillement formée 
dans l’échantillon S27-2. Cette zone de localisation est clairement identifiée. La bande de 
cisaillement après essai apparaît sur la surface de l’échantillon comme une zone blanche 
visible à l’œil. Ce changement de coloration est dû à l’écrasement des grains et rend plus 
facile l’évaluation de l’épaisseur de la bande de cisaillement (dans ce cas elle égale à 2mm). 
L’observation au microscope optique de la zone de cisaillement montre que cette zone 
comporte une série de bandes de cisaillement quasi parallèle (voir la figure V.3-9). 
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 Conclusion et perspectives 
L’objectif du travail présenté dans ce mémoire était l’étude expérimentale pour une roche 
granulaire de l’influence du fluide interstitiel et des conditions de drainage sur le 
développement des bandes de cisaillement et des modes de rupture, et l’analyse sur la base 
d’une étude théorique du phénomène d’instabilité plastique correspondant à la formation de 
bandes de cisaillement en tenant compte du couplage hydromécanique. 
Le grès de Fontainebleau de porosité totale égale à 20% a été choisi pour cette étude. Les 
principales raison de ce choix ont été tout d’abord l’aspect très homogène de ce grès à 
l’échelle des échantillons, sa porosité suffisamment élevée pour une saturation rapide et le fait 
qu’il a servi à de nombreuses recherches conduites dans le domaine de la mécanique des 
roches ce qui nous donne la possibilité de comparer nos résultats obtenus à ceux de la 
bibliographie. 
Un dispositif expérimental, adapté aux objectifs de notre étude, a été mis au point pour la 
réalisation des essais triaxiaux sous forte contrainte de confinement en conditions drainées et 
non drainées. 
Les différents essais effectués sur les échantillons saturés en conditions drainées et non 
drainées nous ont montré que le grès testé est initialement isotrope avec une porosité de 
microfissuration naturelle inférieure à 1% de la porosité totale et qu’il possède un 
comportement fragile. 
Les résultats issus des essais de compression hydrostatique, drainés et non drainés, montrent 
clairement que la compressibilité de la matrice rocheuse diminuée avec l’augmentation de la 
contrainte moyenne effective et que le coefficient de Skempton B n’est pas constant, qu’il a le 
même type d’évolution avec la contrainte de confinement effective que celle observée pour la 
compressibilité. Ces essais nous ont donnés aussi les différents paramètres poroélastique 
concernant ce matériau. 
En utilisant des méthodes analytiques à partir de considérations macro et micro-mécanique, 
nous avons évalué le coefficient de Skempton B en fonction des paramètres poroélastique 
déterminés expérimentalement. Les valeurs obtenues sont tout à fait comparables à celles 
Conclusion et perspectives 
 193
mesurées expérimentalement. Ce résultat témoigne aussi de la qualité des mesures de 
déformation et de pression interstitielle évaluée au moyen de notre dispositif de mesure. 
L’examen de la notion de contrainte effective a montré que la définition de la contrainte 
effective de Biot décrit bien la réponse en contrainte – déformation dans la phase élastique. 
Quant aux essais déviatorique, drainés et non drainés, avec cycles de déchargement –
rechargement montrent clairement un endommagement progressif du matériau à travers la 
diminution des modules élastiques sécants. Cet endommagement est trouvé plus important 
dans le cas non drainé, ce qui met bien en évidence l’effet du développement plus de dilatance 
dû au développement de surpression interstitielle. 
L’évolution de la surpression interstitielle issue des essais non drainés est trouvée conforme à 
la variation de la déformation volumique. Elle augmente dans la phase contractante et 
diminue dans la phase dilatante. Le maximum de la surpression interstitielle est d’autant plus 
élevé que la pression de confinement initiale est élevée. 
Les phases de fissuration dans les échantillons de grès de Fontainebleau ont été étudiées. 
Nous avons évalué le seuil de microfissuration, le seuil de dilatance et le seuil de localisation 
pour les différents essais drainés et non drainés. Le seuil de localisation déterminé dans le cas 
des eux séries d’essais ne semble pas être affecté par la condition de drainage. Il se situe juste 
avant le pic de contrainte à un niveau de contrainte axiale entre 80 et 95%. Ce résultats est en 
accord avec ceux présentés dans la littérature. 
L’orientation des surfaces de rupture, mesurées sur des échantillons par rapport à la direction 
de la contrainte principale mineure, montre une décroissance avec l’augmentation de la 
pression de confinement. Ces orientations ont été trouvées plus importante dans le cas 
d’essais non drainés. 
L’observation microscopique des bandes de cisaillement a permis d’évaluer précisément leur 
orientation et leur épaisseur. L’analyse des images prises au microscope, au moyen d’un 
logiciel d’analyse d’image, a permis de caractériser les processus de déformation et de 
quantifier des paramètres tels que la taille de grain, la porosité surfacique ou encore la surface 
spécifique. Les profils de porosité tracés pour chaque confinement ont montré un phénomène 
de dilatance à l’intérieur de la bande pour les essais testés sous faibles pressions de 
confinement, et un phénomène de contractance à l’intérieur des bande pour les essais réalisés 
à fortes contraintes de confinement. 
En utilisant un modèle d’estimation de la perméabilité (modèle de Walch et Brace 1984), nous 
avons évalué les valeurs de perméabilité suivent le profil de chaque confinement. Les résultats 
ont montré, qu’à l’échelle de l’échantillon, les bandes de cisaillement, qu’elles soient de 
nature contractante ou dilatante, sont des zones de plus faible perméabilité qui agit comme 
barrière à la circulation du fluide. 
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La simulation du modèle hyperélastique avec endommagement et critère de plasticité non-
linéaire a donné des résultats satisfaisants en ce qui concerne les essais drainés. Quant à la 
simulation des essais non drainés, une amélioration du modèle en terme de la prise en compte 
de la réponse en pression interstitielle, doivent être envisagés afin d’arriver à mieux simuler la 
réponse dans ce type d’essai. 
Nous avons également montré que le modèle élastoplastique coaxial est bien adapté pour la 
prédiction de la localisation des déformations en bandes de cisaillement pour le grès de 
Fontainbleau. 
Les études menées, dans le cadre du projet européen DGLab-Corinthe, sur le comportement 
thermo-hydro-mécanique du noyau argileux de la faille ont montré qu’un comportement 
radoucissant sous chargement thermique est possible. Cet effondrement thermique du 
matériau peut conduire à une pressurisation du fluide de la faille et à une réduction de sa 
résistance au cisaillement et activer ainsi le processus de glissement. 
En perspective, il serait intéressant de poursuivre les études sur la structuration des zones de 
localisation des déformations pour d’autres types de roches (roches carbonatées, argilites) afin 
d’étudier l’évolution couplée de l’endommagement et de la perméabilité suivant la texture du 
matériau. Par ailleurs, les études sur l’effet des fluides et de la température sur le 
comportement des failles est un enjeu important pour la compréhension des mécanismes de 
nucléation des séismes. Cela nécessite une caractérisation complète du comportement thermo-
hydro-mécanique des matériaux de failles et ouvre des questions sur la nature et la rhéologie 
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Analyse de stabilité du modèle 













La condition de stabilité du modèle hyperélastique, évoquée dans le paragraphe VI.3-1, 
est vérifiée si la dérivée seconde du potentiel cw  par rapport à la contrainte élastique 
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où les fonctions )( ,)( pses gG νσ∗  et )( pgη  sont données respectivement par les relations 
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où d'  
Les coefficients  - , 20 gg , donnés dans le paragraphe III.3.2.2, sont positifs. Les fonctions 
)(et  )( pps gg ην  sont positives pour toute valeur de gp.  
D’où ∀ pget  eσ   02
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